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1.1 研究の背景 
1.1.1 靭性型耐震補強の考え方 
既存鉄骨造建物の耐震改修においては，架構の剛性・耐力を向上させるために方杖・
筋かいなどの補強部材が後付け施工で取り付けられるのが一般的である[1.1](図 1.1)．
この後付け施工では，通常は既存部材へのスチフナ等の取り付けのために現場溶接が
必要である．しかし，現場溶接の際は，溶接アークを原因とする火災を防ぐため内装
材等を広範囲にわたり除去または養生する必要があり，このことは耐震改修の費用増
や長期化につながる．もし，現場溶接が不要な補強部材取り付けが可能なら，内装材
の除去も最低限で済み，ひいては迅速で費用を抑えた補強の実現につながり，耐震補
強・改修の促進につながるだろう． 
そこで，筆者は，近年，上述の目的に用いるための現場溶接を不要とする方杖部材
の後付け接合構法の研究に取り組んできた．具体的には，スプリットティと呼ばれる
T 形の金物を介して方杖部材を既存架構の柱・梁部材に高力ボルト接合によって取り
付ける半剛(semi-rigid)方杖端部接合構法の有効性を，実験的に検証してきた[1.2～
1.5](図 1.2)． 
一方で，耐震補強用に方杖部材が後付けされた架構の終局状態には，注意すべき点
もある．一般的に，方杖補強された架構の終局耐震性能は，既存架構主部材(柱または
梁)に塑性ヒンジが形成されることで決定づけられる(例えば[1.5](図 1.3))．これは，周
辺部材の部材耐力と比べて，通常の方杖部材の軸方向剛性・耐力が相対的に十分に大
きいことが要因である．しかし，補強後も長期間にわたって使用され続ける主架構に
ついては，できるだけその損傷を防ぐような補強設計ができることが望ましい．つま
り，強震時には後付けした方杖部材が地震による入力エネルギーの一部を負担し，主
架構部材の損傷を防ぐことが理想的である．言い換えると，架構全体の耐力を増大さ
せることで耐震性能の向上を目指す一般的な「強度型」の耐震改修でなく，架構全体
の塑性変形能力(エネルギー吸収能力)を増大させることで耐震性能の向上を目指す
「靭性型」の耐震改修を可能とするような方杖部材があれば理想的である． 
そこで，本研究では，上述の「靭性型」の耐震補強に活用できる「靭性型方杖」を
開発することを目指す．そのためには，「靭性型方杖」は軸方向剛性が低く抑えられ，
かつ塑性変形能力に富んでいなければならない． 
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図 1.1 柱・梁接合部に方杖を設置する補強例[1.1] 
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(a)無溶接方杖後付構法 検証用部分架構試験体 
 
(b)溝形鋼による方杖部材周辺の詳細 
 
(c)溝形鋼による方杖部材の構成 
図 1.2  後付け施工方杖部材接合部におけるスチフナ省略構法[1.2～1.5] 
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図 1.3 柱部材の塑性ヒンジで架構の終局耐力が決定された例[1.5] 
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1.1.2 制震部材に関する既往の研究 
本研究で提案する「靭性型方杖」は，方杖という幾何学的形状から軸力抵抗部材と
分類でき，塑性変形能力を発揮することが期待される点では制震部材(ダンパー)と見
なすことができる．ここでは，既往の制震部材の代表例を示し，本研究での「靭性型
方杖」の新規性を論じる一助としたい． 
日本建築学会の鋼構造制振設計指針[1.6]にある制震部材(ダンパ )ーの構造形式分類
を図 1.4 に示す．本研究で対象とする方杖は，間接接合型のうちの方杖型として位置
付けられることになる．同指針では，間接接合型では層間変形が柱や梁を介してダン
パーに伝達されるため，直接接合型と比較してダンパー変形やエネルギー吸収量が比
較的小さい旨が記されている[1.6, 1.7]．このことから，「靭性型方杖」の働きについて
も，地震時に入力されるエネルギーの大部分を吸収させるというものではなく，エネ
ルギー吸収能力を補う役割を果たすものと考えるのが適当だろう． 
1.1.2.1 座屈拘束ブレース・せん断パネル 
図 1.4の分類において，制震部材(ダンパ )ーの幾何学的形状に着目すると，細長い棒
状の形か，平面的に広がった長方形かのどちらかである．鋼材による制震部材で言え
ば，前者は「座屈拘束ブレース」に，後者は「せん断パネル」に対応し，これら二つ
が鋼材ダンパーの代表と言える． 
座屈拘束ブレースは，鉄骨ブレース(芯材)の周囲を鋼管やモルタルなどで覆って座
屈を拘束することで圧縮・引張の両側で同様の軸方向挙動の履歴特性を付与したもの
で，通常の鉄骨ブレースにおける圧縮時の座屈による急激な耐力劣化という短所を克
服したのが大きな特長である．一方で，高次モードの座屈などによる局所的な崩壊を
防ぐためには，芯材と座屈拘束材との間のアンボンド処理やクリアランスに細心の注
意を払って部材のディテールが設計されなければならない． 
せん断パネルは，ブレース，間柱または壁状の支持部を介して架構内に設置される
せん断降伏型のエネルギー吸収部材である．せん断パネルの長所は，パネルを適当に
補剛することでせん断剛性を変化させることなく塑性変形能力を調節できること，地
震後の修復交換が比較的容易なこと，製作を通常の鉄骨と同様に行えることが挙げら
れる．一方で，一旦せん断座屈が生じるとエネルギー吸収効率が低下してしまう短所
がある． 
  
 1-6 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 1.4 ダンパー(制振部材)の構造形式分類[1.6] 
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1.1.2.2 方杖型ダンパー 
大きな塑性変形能力を発揮することを期待する方杖部材については，低降伏点鋼を
用いた座屈拘束ブレース型の方杖部材によってその目的を果たそうとする提案が既
に数多くなされている．蓮田らによる極低降伏点を座屈拘束した制震ブレースを方杖
状に設置する耐震補強法(図 1.5)に関する一連の研究[1.8]，井上らによる低降伏点鋼を
座屈拘束した方杖ダンパーを介する柱梁接合構法(図 1.6)に関する一連の研究[1.9]が，
代表的な例で，笠井らによる木質架構へ用いる方杖型ダンパ (ー図 1.7)の提案も行われ
ている[1.10]． 
なお，前節で紹介したように，間接接合型に分類される方杖型ダンパーでは，ダン
パー変形やエネルギー吸収量が比較的小さいこと，つまりダンパーのエネルギー吸収
効率が高くないことが指摘されている[1.6, 1.7]．一方で，方杖型には開口部をふさが
ないという長所があるので，設置数を多くすることで低い制震効果を補うことが可能
であることも指摘されている[1.6]． 
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図 1.5 極低降伏点による制震ブレースの提案[1.8] 
 
図 1.6 低降伏点鋼を座屈拘束した方杖ダンパーを介する柱梁接合構法[1.9] 
 
図 1.7 木質架構に用いる方杖型ダンパーの提案[1.10] 
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1.1.2.3 鋼材の曲げせん断降伏を利用するエネルギー吸収要素 
今日のように制震構造や鋼材ダンパーが一般的になる前にも，現在の鋼材ダンパー
に相当する様々なエネルギー吸収部材が研究・開発されてきた．前節までに紹介して
きたダンパーは鋼材の軸降伏またはせん断降伏を利用するものであるが，鋼材の曲げ
せん断降伏を利用する建築・土木構造用のエネルギー吸収要素については(エネルギー
吸収能力は必ずしも大きくないものの)歴史が古い．本節では，その中でも主要なもの
のみを紹介する． 
鋼材の曲げせん断降伏を利用する制震ダンパーとして早くから開発・実用化されて
きたものの代表例として，ハニカム開口を有する鋼板ダンパー[1.11]をあげること
ができる．これは，鋼板にハニカム形状の孔を開けることで鋼材による列柱状
のデバイスを形成するもので，鋼材の曲げせん断降伏によるエネルギー吸収を利用
する制震ダンパーである(図 1.8)．このデバイスの特長は，曲げせん断降伏する列柱の
断面が材長方向に一様でなく，柱中央部・端部が同時に塑性化するように形状決定さ
れており，鋼材の塑性変形が無駄なく活用されていることである． 
同様の列柱状の曲げせん断降伏部を設けた制震ダンパーの例としては，鋼板に複数
の長孔を開けて列柱状の曲げせん断降伏部位を設けた Climent らによるスリットプレ
ート[1.12](図 1.9(a))をあげることができる．このスリットプレートをX 型ブレースの
シアリンクとして用いた場合の制震ダンパーとしての有効性がLeeらによって実験的
に検証されている[1.13] (図 1.9(b))． 
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(a)試験体形状 
 
 
(b)ハニカムダンパを用いたダンパ壁 
 
図 1.8 ハニカムダンパ[1.11] 
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(a)スリットプレート[1.12] 
 
 
(b)スリットプレートをシアリンクに用いた X型ブレース[1.13] 
 
図 1.9 スリットプレート 
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1.1.3 鋼材系ダンパーの終局性能に関する既往研究 
 鋼材系ダンパーの終局性能は，鋼材の繰り返し塑性変形下でのエネルギー吸収能力
で決定される．一般的に，金属材料の繰り返し塑性変形による破壊現象は「低サイク
ル疲労」として取り扱われ，鋼材系ダンパーの終局性能も低サイクル疲労寿命によっ
て評価されることが多い．ここで，低サイクル疲労とは，破断までの繰り返し回
数が 104 以下の疲労破壊現象を指す[1.14]．具体的には，各繰り返しサイクルで
の発生応力が降伏応力を超え，各サイクルで塑性ひずみが発生するような繰り
返し載荷における疲労破壊現象にあたる．地震によって構造物が示す繰り返し
挙動のサイクル数はせいぜい数十～数百回程度と想定されるので，地震動下で
の制震ダンパーの破壊現象は低サイクル疲労に相当すると考えてよい． 
なお，低サイクル疲労は，建築・土木構造の分野における基本的な基準類に
は盛り込まれていない．具体的には，橋梁の疲労照査で参照される日本鋼構造
協会の「鋼構造物の疲労設計指針・同解説」[1.15]では，発生応力が降伏応力を
超える場合を対象外としている．クレーンガーダー等の安全性の検定で参照さ
れる日本建築学会の「鋼構造設計規準」[1.16]では，繰り返し回数が 104 を下回
る繰り返し応力を対象外としている．つまり，いずれもいわゆる「高サイクル
疲労」のみが対象とされている． 
 鋼材を用いた制振部材に関する日本建築学会の「鋼構造制振設計指針」[1.6]
では，座屈拘束ブレースとせん断パネルの二種類の鋼材ダンパーを対象として，
その低サイクル疲労寿命の評価法を提示している．その評価法は，建築・土木
構造分野に限ったものではなく，機械の配管構造の分野で用いられている手法
と同様のもので，1960 年代頃から実験研究が行われ提案されてきた[1.17]．建
築・土木構造物に用いられる鋼材を対象とした低サイクル疲労性能に関する実
験研究も，それらの流れを受けて 1970 年代以降に行われてきた[1.18]． 
金属材料の低サイクル疲労性能に関する最も重要な概念は，いわゆる
Manson-Coffin 則だろう．文献[1.17]では，金属材料の低サイクル疲労についての
先駆的な Manson の実験研究[1.19]を紹介している．それによると，同実験研究
では，Cr 鋼，Cr-Mo 鋼，Ni-Cr-Mo 鋼，オーステナイト系ステンレス鋼，耐熱鋼
その他の構造用鋼チタン，マグネシウム，アルミニウム，銀，ベリリウムなど
29 種の金属について軸力によるひずみ制御低サイクル疲労試験を行った結果，
対象材料の広範さにもかかわらず，試験結果のひずみ振幅-破断サイクル数関係
が両対数グラフ上で良好な直線関係を示した．この関係が Manson-Coffin 則と呼
ばれるもので，鋼材ダンパーの低サイクル疲労性能評価でも用いられている．
具体的には，全ひずみ振幅taと疲労寿命 N (き裂発生または破断までの繰り返し
数)との間に次式の関係が成り立つとする経験則を指す． 
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 pe
k
p
k
eta NCNC
        (1.1) 
ここで，上式右辺の第 1, 2 項はそれぞれ弾性ひずみ及び塑性ひずみによる寄与
分を表し，Ce, ke, Cp, kpは材質や切り欠き形状などによって変わる一種の材料定
数である．塑性ひずみの大きい低サイクル疲労では，弾性ひずみの寄与が小さ
いと考えて上式第 1 項を無視する単純な定式化もよく用いられ，その式を
Manson-Coffin 則と呼ばれる場合も多い． 
 ところで，建築・土木構造物に用いられる鋼材を対象とする低サイクル試験
については，現時点では，試験片形状や試験方法は標準化されておらず，した
がって基準や指針等で標準的に提案されている疲労曲線もないのが現状である
(なお，構造材料の低サイクル疲労性能に関する実験研究は原子炉構造系の分野
で盛んに行われており[1.17]，金属材料の高温低サイクル疲労試験方法について
は，試験片形状を中実丸棒とすることを含め，日本工業規格(JIS)で定められて
いる[1.20])．この点については，本学位論文の第 4 章で改めて触れることにする． 
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1.2 せん断降伏型靭性方杖部材の提案 
前節に述べた制震ダンパーについての既往研究を踏まえて，本研究では「せん断降
伏型靭性方杖部材」を提案する[1.21]．具体的には，(i)方杖部材とする H 形鋼のウェ
ブに複数の平行な長孔を開けて列柱型ダンパー部(以後，ストラットと呼ぶ)を設け
る，(ii)方杖部材端部のウェブを中央で切り分け，上下ウェブの一方をガセットプレー
トに高力ボルト摩擦接合し，もう一方は長孔にスライド可能なルーズボルトとしてい
る(図 1.10)．この「せん断降伏型靭性方杖部材」の新規性は，鋼材の曲げせん断降伏
を利用する列柱型ダンパーを細長い形状の方杖部材に適用しようとする点にある．そ
して，ウェブに開ける長孔の形状や数を変える事で方杖部材としての剛性・耐力
を調整可能であることが特長である． 
なお，前節で紹介した既往研究と異なり，低降伏点鋼などの特殊な材料を用いずに
「靭性型方杖」を実現することを目指す理由は，相対的に迅速かつ安価な耐震補強の
実現には一般的な鋼材のみで部材の製作が行えることが不可欠と考えるからである． 
本節では，研究の初期段階で実施した「せん断降伏型靭性方杖部材」の試作と単調
引張載荷による予備実験の結果を紹介する[1.21]． 
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(a) 溝形鋼による方杖部材       (b) せん断降伏先行靭性型方杖 
 
 
(c)せん断降伏先行靭性型方杖の抵抗機構 
図 1.10 せん断降伏先行靭性型方杖 
  
溝形鋼による方杖部材
せん断降伏型
靭性方杖部材
ガセットPL
N
N
N N
Wide-flange section
Fixed bolts Slidable bolt
Shear-yielding struts
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1.2.1 試作試験体の概要 
 試作試験体は，H 形鋼 H-150×150×7×10(SS400)のウェブに 3 つまたは 4 つの長
孔を開け，その長さ a を 60mm または 75mm とした(図 1.11)．試験体の総数は 4
体で，試験体名は Hx-yy (x: 長孔の数(3 または 4), yy: 長孔の長さ a(mm)(60 また
は 75))の型式で示す． 
H 形鋼ウェブとガセットプレートとの固定部では，高力ボルト M16 を用いた
摩擦接合とした．この高力ボルトの締め付けは，ナット回転法で行った．H 形
鋼ウェブとガセットプレートとのスライド可能部では，高力ボルト M16 を
10N·m の小さいトルクで締結した．スライド可能部は方杖部材の両端で逆側に
配置され，方杖部材に軸方向力が作用した時にウェブ列柱部に曲げモーメント
とせん断力が発生する．使用鋼材の機械的性質を表 1.1 に示す． 
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(a)長孔が 3つの場合(試験体 H3-60, H3-75) 
 
(b)長孔が 4つの場合(試験体 H4-60, H4-75) 
図 1.11 試作試験体[1.21] 
 
 
表 1.1 試作試験体の鋼材[1.21] 
試験体名 
降伏点 引張強さ 降伏比 ヤング率 
(N/mm2) (N/mm2) (%) ×105(N/mm2) 
H3-60 フランジ 323 442 73.0 2.07 
H4-60 ウェブ 375 469 79.9 2.09 
H3-75 フランジ 278 444 62.6 2.25 
H4-75 ウェブ 343 434 79.0 2.11 
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1.2.2 試作試験体の単調引張試験 
1.2.2.1 荷重-変形関係と両端固定柱モデルによる剛性・耐力評価 
各試験体の引張荷重 N-全体変形関係を図 1.12 に示す．この結果より，長孔
長さ a = 60mm の試験体の初期剛性・耐力は，a = 75mm の試験体より大きいこ
とがわかる． 
ウェブ内ダンパー部の列柱は，その端部の周囲の形状から，両端固定・一端
水平移動可の柱部材と見なすことができる．すると，両端固定の仮想柱部材が
剛な梁で接続された仮想骨組(図 1.13)によって，この試験体の弾性剛性や列柱の
塑性化で決まる耐力が容易に評価できる．なお，評価を単純化するために，仮
想柱部材の長さは長孔長さ a と等しいとし，仮想柱部材端部のアールは無視し
て，仮想柱全長にわたって断面は一様とする． 
表 1.2 に，仮想骨組モデルについて求めた試験体の曲げ降伏耐力の評価値 mNy, 
全塑性耐力の評価値 mNp を示す．これらの耐力評価値は，荷重-変形関係図にも
記している(図 1.17)．この図から，曲げ降伏耐力の評価値 mNy が，引張荷重 N-
全体変形関係での剛性が低下し始める点を比較的良く捉えていることがわか
る． 
 表 1.3 に，仮想骨組モデルについて求めた試験体の弾性剛性の評価値を示す．
これらの弾性剛性評価値に対応する直線は，荷重-変形関係図にも記している(図
1.12)．この図から，初期剛性に関しては，仮想骨組モデルから得られる値と実
験結果から得られる値とが大きく異なることがわかる．つまり，仮想骨組モデ
ルでは試験体の剛性を評価できないことがわかった．このことは，仮想骨組モ
デルで表現されない変形が試験体に生じていることを表している． 
1.2.2.2 ひずみ分布 
試験体 H4-75 における列柱部のひずみ分布を図 1.14 に示す．引張荷重が大き
くなるにつれて列柱端部の左右のひずみについて逆符号で絶対値が大きくなる
傾向にあることから，列柱端部に曲げモーメントが作用していることがわかる．
そして，引張荷重が大きくなるにつれて列柱中央で非常に大きなせん断ひずみ
が生じており，列柱部がせん断降伏していることが確認できる．したがって，
ダンパーの役目を果たす列柱部は，想定した通りの応力状態になっていると言
ってよい． 
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図 1.12 引張荷重-全体変形関係([1.21]の図を一部改変) 
 
 
 
図 1.13 並列する両端固定柱による仮想骨組モデル[1.21] 
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表 1.2 両端固定柱モデルから得られる耐力評価値[1.21] 
試験体名 
曲げ耐力 せん断耐力 
mNy (kN) mNp (kN) sNy(kN) 
H3-60 59.0 88.6 136.4 
H3-75 43.2 64.8 107.7 
H4-60 39.3 59.0 136.4 
H4-75 28.8 43.2 107.7 
 
 
 
表 1.3 両端固定柱モデルから得られる弾性剛性評価値[1.21] 
試験体名 
力学モデル 
k (kN/mm) 
H3-60 1234.4 
H3-75 638.0 
H4-60 548.7 
H4-75 283.5 
 
 
 
図 1.14 列柱のひずみ分布の例(試験体 H4-75)[1.21] 
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1.2.2.3 試験体の最終状況 
試験体 H4-75 について，載荷後の状況を図 1.15 に示す．この図から，固定ボ
ルトに近い長孔の上にあるフランジが局部的に曲がっている様子がわかる．実
際，どの試験体でも同位置(図 1.16 の A-A’断面)のフランジに局部的な残留曲
げ変形が観察され，フランジ表面にはリュ－ダースラインも観察された． 
 この局部的な曲げ変形から，方杖部材の端部に近い長孔の上部(図 1.16 の A-A
断面)が曲げ降伏したと推定される．  
 
1.2.3 試作試験体から得た知見 
 以上に示した試作試験体の単調引張載荷試験結果から得られた成果は，仮想
骨組モデルで試験体の耐力が概ね評価できていることである． 
一方で，今後解決すべき課題も明らかになった．具体的には，(i)列柱部を両
端固定柱にモデル化した仮想骨組では剛性を過大評価してしまうこと，(ii)方杖
部材の端部に近い長孔の上部(図 1.16 の A-A’断面)が比較的早期に曲げ降伏し
てしまうこと，の二点である．  
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図 1.15 載荷終了後の試験体の状況(試験体 H4-75)[1.21] 
 
 
 
 
 
 
図 1.16 H形鋼フランジの局部曲げ変形[1.21] 
  
L
A
A
A’
A’
 1-23 
 
1.3 本研究の目的，論文全体の構成 
1.3.1 本研究の目的 
2011 年東日本大震災以降，大規模な建築物に対して耐震診断が義務化され，
それに伴い民間の建築物に対しても都市部を中心に耐震改修の推進がより要求
されている．耐震改修工事の際に建物は使用が制限される．特に民間の建築物
ではできるだけ工期が短く施工が容易で，効率の良い改修工法が必要とされる． 
既往の研究において，高力ボルト接合の方杖補強部材に関する研究結果が蓄
積されている．方杖補強部材は一般的な H 形鋼に簡単な加工を施すのみで安価
に製作が可能であり，かつ後付け施工が容易なため改修予算や工期の制約が厳
しい民間の建築物にも取り入れやすい補強部材である．なお，方杖補強部材は
コンパクトな形状で開口確保の制約が少ない長所を有する．この様な長所を生
かした補強部材と工法が確立すれば，耐震補強の普及に貢献できる． 
一般的な方杖補強部材は軸抵抗部材であり，地震時のエネルギー吸収性能は
考慮されていない．また，この方杖補強部材は周囲の主架構部材より相対的に
耐力が高い場合，大地震時には架構に大きな損傷を与えることが確認されてい
る．そこで，本研究では，補強効果だけでなく，かつ大地震時に架構の損傷を
制御できる，十分なエネルギー吸収性能を持つ｢靭性型方杖｣を新たに提案し，
制震補強に活用できる靭性型の方杖部材の開発を目的とする． 
1.3.2 論文全体の構成 
 本学位論文は，本章を含めて全 5章から構成されている．以下に，以降の 4つの章
の概要を述べる． 
第 2章では，本研究で提案する靭性型方杖の単体の繰り返し載荷実験を行った結果
について述べる．載荷実験に用いた靭性型方杖は，本章 1.2 節で紹介した試作試験体
単体の単調引張実験の結果に基づいて，改良を加えたものである．改良を加えた靭性
型方杖単体の繰り返し載荷実験を行い，安定した紡錘形の荷重-変形関係(軸方向力-軸
方向変形関係)が得られ，エネルギー吸収要素に適した力学挙動を示すことを確認して
いる．その後，この実験結果に基づいて，架構の骨組解析で用いるための靭性型方杖
の力学モデルを構築する．なお，1.2.2.1 節で述べたように，方杖部材のストラット部
の変形のみを考えた力学モデルでは剛性を過大評価することがわかっており，新たな
モデル化ではその点を解決する必要がある．そこで，本章では，ストラット部の変形
に加えて危険断面位置の局所的な曲げ変形(1.2.2.3 節)を考慮して，方杖部材単体の荷
重-変形関係が表現できる力学モデルを提案している．提案する力学モデルの妥当性は，
作成した方杖部材単体の力学モデルから求まるエネルギー吸収量を載荷実験各サイ
クルでのエネルギー吸収量の実験値と比較することで検証している． 
 第 3章では，靭性型方杖を組み込んだト字形鉄骨部分架構の繰り返し載荷実験結果
について述べる．まず，この部分架構実験結果を詳細に分析して，部分架構内でも靭
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性方杖部材が単体実験で示したのと同様な安定した繰り返し挙動を示すことを確認
している．その後，部分架構の繰り返し載荷実験で得られた架構の力学挙動が弾塑性
骨組解析で再現できるかどうかを検証している．具体的には，骨組を構成する梁，柱，
パネル，ならびに靭性型方杖の要素に各々の力学特性を与えて骨組解析を行い，実験
結果と比較している．ここで用いる靭性型方杖の荷重-変形関係は，第 2章で作成した
方杖部材単体の力学モデルから得られるものである． 
 第 4 章では，靭性型方杖の終局性能(低サイクル疲労性能)を評価する方法について
述べる．本研究では，鋼材の素材レベルでの低サイクル疲労性能(疲労曲線)から靭性
型方杖の低サイクル疲労性能を推定できるかどうかを検証する．具体的には，第 2章
の単体実験と第 3 章の部分架構実験で得られたき裂発生位置(最外ストラット外端)近
傍のひずみ実測データを用いて，同位置での破断時までの累積損傷度を算定し，実際
の破断までの繰り返し数と累積損傷度がどの程度対応しているかを検証する． 
 第 5章では，研究全体の総括と残された課題について述べる． 
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第 2章 
靭性型方杖の力学的挙動 
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2.1 はじめに 
既往の研究[2.1]において，高力ボルトのみで組み立てられる方杖補強部材に関
する研究が示されている．この文献で示された方杖補強部材は，軸抵抗部材で
あり，地震時に対する制震機能は考えられていない．そのため，方杖補強部材
が周囲の主架構部材に大きな損傷を与えることが確認されている． 
本研究の方杖部材は，H 形鋼ウェブにスリット形状 (図 2.1)を設け，低コスト
で，かつ部材長の短いコンパクトなサイズであるため，建築物の開口部の確保
が可能となる. なお, 本研究の方杖部材は,鋼材の塑性変形能力を利用したエネ
ルギー吸収部材である[2.2], [2.3]． 
これまでに，スリット形状を有する鋼板ダンパーの評価方法に関して，田中・小堀
らによってスリット形状をハニカム開口としたハニカムダンパの設計法が提案され
ている[2.4]．また，スリットの形状を平行にとり，スリット端部の円弧との組み合わ
せで耐力・剛性を評価した場合[2.5]，この評価方法に基づき X 型ブレースの交差部
分にスリットダンパーを用いた場合[2.6]の解析値と実験値との比較が行われて
おり，ダンパー部分の評価における知見が蓄積されている．しかし，本研究で
用いる靭性型方杖では，ダンパー部分の評価に加え，架構からの軸力をダンパ
ー部分ではせん断力へと変換させるシステムがある(図 2.1)．そのため，この部
分の評価を含んだ耐力・剛性を評価する必要がある．本研究では，耐力・剛性
を詳細に検討し，架構へ取り付けた際のエネルギー吸収機能に対する基礎的な
資料を得ることを目的とする． 
靭性型方杖は，H 形形状の鋼材を用い，H 形鋼ウェブにスリットを設けた鋼
製履歴型ダンパーである．既往の研究[2.2]，[2.3]により，靭性型方杖単体の単調
引張載荷実験及び繰り返し載荷実験を行っている． 
 靭性型方杖のシステム(図 2.1)は，高力ボルト摩擦接合を対角線上に配置し， 
もう片方の対角線上には長孔を設けている．なお，長孔の裏面にテフロン板を
貼付し摩擦を低減することで，材軸方向の移動を可能する．そのため，主架構
からの軸力は，中央に設けたダンパー部分(以後，ストラットと呼ぶ)で，曲げ・
せん断変形が可能となる．また，ストラットの数，寸法を調節することで，耐
力・剛性が調節可能となる． 
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図 2.1 靭性型方杖のシステム 
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 2-3 
2.2 靭性型方杖単体の繰り返し載荷実験 
2.2.1 試験体 
繰り返し載荷[2.3]で使用した試験体は H 形鋼(H-150×150×6.6×9.6(SS400))から
作成した，5 体である(表 2.1)．試験体名は，H2-60, H2-75, H3-60, H3-75, H4-75 (nst:
ストラットの数(= 2, 3, 4 )，hcb:スリットの長さ(= 60mm, 75mm))である．試験体
の概要として，H2-60 の試験体を示す(図 2.2)．試験体の全長を 450mm とする．
H2-60 では，同ストラットの数 nst を持つ H2-75 と比較して，スリットの長さ hcb
による違いについて確認する．H3-60 も同様に， H3-75 と比較して，スリット
の長さ hcb による違いについて確認する．並びに， H4-75 では，スリットの長さ
hcb を 75mm に揃え，ストラットの数(nst= 2, 3, 4) を比較し，ストラットの数
nst による耐力・剛性の影響を確認する．鋼材の材料特性を表 2.2 に示す． 
単調引張載荷[2.2]では，ストラット以外の残留変形が最端スリットの上部フラ
ンジ側に生じた(図 2.3)．以後，この部分を危険断面位置と称する．そこで，繰
り返し載荷[2.4]では，危険断面位置に板厚 12mm の補強板(PL-25(SS400))を一体
断面となるように，脚長 7mm の隅肉溶接をし，危険断面位置の曲げ応力を高く
する．また，靭性型方杖は，ストラットの早期降伏を意図しているため，補強
板の曲げ応力を考慮し，高力ボルト摩擦接合のボルトは M20 を採用する．高力
ボルトの滑り耐力 cNsl (= mNi)．ここで，m: せん断面の数(= 1), ：接合面の滑
り係数(=0.45), Ni：高力ボルト初期導入張力(= 165 kN), 試験体の摩擦抵抗部分は
4 本の高力ボルトを用いているためボルトの滑り耐力 cNsl = 297kN 
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図 2.2 試験体概要 
 
 
図 2.3 単調引張載荷時の最終載荷状況の例[2.3] 
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(a)H2-60 
 
(b)H2-75 
 
(c)H3-60 
図 2.4 試験体の詳細  
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(d)H3-75 
 
(e)H4-75 
図 2.4 試験体の詳細(続) 
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表 2.1 試験体一覧 
試験体名 nst 
wst hcb bcb rsl 
(mm) (mm) (mm) (mm) 
H2-60 2 45 60 85 15 
H2-75 2 45 75 85 15 
H3-60 3 30 60 60 15 
H3-75 3 30 75 60 15 
H4-75 4 25 75 47 11 
 
 
 
表 2.2 鋼材の材料特性 
部材 
降伏応力 引張強さ ヤング率 
y u E 
(N/mm2) (N/mm2) (×105 N/mm2) 
ウェブ 
375 460 2.15 
(tw= 6.6mm) 
フランジ 
310 407 2.10 
(tf= 9.6mm) 
補強板 
260 431 2.05 
(tp= 11.7mm) 
 
 
   
-H n st h cb
スリット長さ(60mm,75mm)
ストラットの数 (2, 3, 4)
H形鋼
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2.2.2 実験装置 
図 2.5 に実験装置を示す．主架構に取り付ける形式で実験を行う．試験体は， 
スプリットティを介して 6 本の高力ボルトで治具に取り付ける．オイルジャッ
キからの水平荷重 P は，柱脚がピンの剛柱を介して試験体に作用する．試験体
にかかる軸力 N は，N = 2 P として，水平荷重 P を軸力 N に変換する．なお，
治具の面外変形を拘束するため，剛柱の注脚部分に拘束治具を取り付け，オイ
ルジャッキ近傍には拘束梁を設置している．また，拘束梁と剛梁が接する面に
テフロン板を貼り，治具による摩擦抵抗を回避している． 
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図 2.5 実験装置 
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2.2.3 計測計画及び載荷計画 
図 2.6 に変位の計測位置を示す．計測箇所は，靭性型方杖の全体変形とストラ
ットの相対変位を計測する．全体変形の計測に使用した変位計はストローク
50mm, ストラットの相対変位の計測に使用した変位計はストローク 25mm であ
る．ここで，靭性型方杖の全体の変位量を全体変形a，ストラットの変位量を局
部変形l と定義する． 
全体変形a は，スプリットティと靭性型方杖の境界線上の点を不動点とし，固定し
たステンレス製の治具に変位計を取り付け検出する．その距離は試験体長さ 450mm
である．一方，局部変形l はストラットの上下間の相対変位を測定し，その距離を
スリットの長さ hcb とする．ここで，局部変形l は，ストラットが一様に変形する
と仮定し，各試験体のストラットの数 nst分の変形量としている． 
 図 2.7 に載荷計画を示す．載荷は全体変形a による変形制御で行い，a を正・
負で繰り返し変動させ，その振幅を漸増させた．全体変形の載荷振幅は試験体
ごとに 5～6 段階設定し，各段階の振幅に対して 5 サイクルずつ実施した．第 i
段階の振幅をi と記すことにする．第 i 段階の振幅i は，試験体ごとに定めた基
準変形量の定数倍で決定した(表 2.3)．各試験体における最終段階の振幅(5ま
たは6)が 8mm 程度となるようにし、かつ段階ごとの振幅の差が大きくなり過ぎ
ないよう，i を設定した．ここで，各試験体の基準変形量は，1.2 節に示した
単調引張載荷による予備実験結果[2.3]から得られた各試験体の降伏変形に基づ
いて定めた．具体的には，H2-60: = 1.6mm, H2-75: = 2.1mm, H3-60:  = 1.0mm, 
H3-75:  =1.4mm, H4-75: = 1.0mm とした． 
 図 2.8 に，ひずみゲージの貼付位置を示す．ひずみゲージは，ストラットの応
力状態を確認するため，ストラットに添付した．曲げが卓越すると予測し 1 軸
をストラットの縁に沿って添付し，ストラットの中央部では 3 軸のひずみゲー
ジを貼付しせん断ひずみが卓越していることを確認する． 
  
 2-11 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.6 変位計測の概要 
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図 2.7 載荷計画 
 
 
 
 
 
表 2.3 載荷計画 
 0 
(mm) 
 2    
H2-60 1.6 
1.6 
(10) 
2.4 
(1.50) 
3.2 
(20) 
4.0 
(2.50) 
6.4 
(40) 
8.0 
(50) 
H2-75 2.1 
1.05 
(0.50) 
2.1 
(10) 
3.15 
(1.50) 
4.2 
(20) 
6.3 
(30) 
8.4 
(40) 
H3-60 1.0 
1.0 
(10) 
2.0 
(20) 
3.0 
(30) 
4.0 
(40) 
6.0 
(60) 
8.0 
(80) 
H3-75 1.4 
1.4 
(10) 
2.1 
(1.50) 
2.8 
(20) 
4.2 
(30) 
5.6 
(40) 
8.4 
(60) 
H4-75 1.0 
1.0 
(10) 
2.0 
(20) 
3.0 
(30) 
4.0 
(40) 
6.0 
(60) 
8.0 
(80) 
 
 a

(各5サイクル)
2




-
-2
-
-
-
-
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(a)H2-60 
 
 
(b)H2-75 
 
 
(c)H3-60 
図 2.8 ひずみゲージの貼付位置 
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(d)H3-75 
 
 
(e)H4-75 
図 2.8 ひずみゲージの貼付位置(続) 
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2.2.4 実験結果 
2.2.4.1 全体変形及び局部変形関係 
 図 2.9 に各試験体に対する軸力 N-全体変形a 関係を示す．繰り返し載荷[2.4]
実験の結果を実線で示す．なお, H3-75 に関しては，1 本のストラットが完全に
破断した後，2 サイクル載荷を継続しているため，破断後の履歴曲線を点線で示
す． 初期のき裂発生時の計測点を図中に▽印で示す． 
全試験体共に，±1,±2,±30 まで安定した履歴曲線を示した．ストラット
の初期のき裂発生時は，全体変形a の 8mm 以内で全試験体共に生じており，き
裂発生後の急激な耐力低下ではなく，徐々に耐力が低下することを確認した． 
スリットの長さ hcb と ストラットの数nstによる耐力の違いを確認した． 
図 2.10 に軸力 N-局部変形l 関係を示す．同図中に，降伏耐力 Nyと全塑性耐力
Np の計算値を示す．局部変形l 関係を確認しても，面外変形した様な挙動を確
認することなく，安定した履歴曲線を描いている．なお, 全体変形a 関係と比
較すると変形量に明瞭な差があることから，ストラット以外の変形の割合が大
きいことを確認した． 
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図 2.9 N -a 関係 
 
図 2.10 N-l 関係  
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2.2.4.2 ひずみ分布の状況  
図 2.11 に試験体のストラット部でのひずみ分布の例を示す．例として H2-75 試験体
でのひずみ分布を示す．曲げのひずみ分布はストラットの平行部分の応力状態である．
ストラットの淵に添付したひずみが中央部と比較して大きいことが確認できる．せん断
のひずみ分布はストラットの中央部が最もひずみが増大し，ストラットの上部・下部で
はほとんどせん断の影響がないことを確認した． 
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(a)ストラット上部ひずみ(一軸) 
 
(b) ストラット中央部ひずみ(一軸) 
図 2.11 ストラットのひずみ分布の例(試験体 H2-75) 
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(c) ストラット下部ひずみ(一軸) 
 
 
(d)三軸ひずみ 
図 2.11 ストラットのひずみ分布の例(H2-75) (続) 
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2.2.4.3 最終載荷状況  
図 2.12 に最終載荷状況を示す．全体変形a(図 2.12(a))を見ると，単調引張載荷[2.2]
で確認した最端スリット上部のフランジにおける曲げ変形が緩和されているの
が確認できる．なお，裏面にテフロン板を張り付けた長孔部分のボルトが外側
にスライドしていることが確認できる． 
 局部変形l(図 2.12(b))では，最外ストラット，中央部のストラット共に最外ストラッ
トの頭部，脚部近傍のスリットの円弧上に亀裂が生じ，曲げせん断変形をしていること
が確認できる．なお，ストラットの座屈により生じる面外変形は目視では観察されず，
ストラットにはウェブ面内の曲げ変形とせん断変形のみが生じていることを確認した． 
長孔による上下の拘束効果は，クリアランス分の変形が発生するまで現れて
いない．しかし，靭性型方杖の変形がかなり大きくなり最終載荷状況では長孔
の変形を確認している．  
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(a) 全体変形 
 
 
 
(b) 局部変形 
 
図 2.12 最終載荷状況の例(試験体 H3-75) 
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2.3 靭性型方杖の力学モデル 
2.3.1 提案する力学モデルの概要 
前節に示した靭性型方杖の力学挙動から，同部材の材軸方向の変形は，主に 
  (i)ストラット部の面内曲げせん断変形 
  (ii)フランジ(+補強板)部の局所的な曲げ変形 
の二つによるものであることがわかった．そこで，変形の生じるフランジ部・
ストラット部を線材に置換しそれぞれを剛に接合した平面骨組として，靭性型
方杖の力学モデルを提案する(図 2.13)．同モデルで，フランジ部と材端高力ボル
ト接合部中心，ならびにフランジ部とストラット端部を結ぶ箇所は剛域とみな
す(図 2.13(a))． 
 本研究の靭性型方杖では，軸力 N が部材断面図心からずれて作用する．この
偏心によって部材端に付加的な反力が生じる．この付加的な反力を部材軸に垂
直な方向の力 V とおくと，部材全体に作用するモーメントのつり合いから，V
は N を用いて次式で与えられる(軸力 N が引張の時を正の向きとして表記)． 
N
D
D
V
bh
bv        (2.1) 
ここで，Dbh : 材端の高力ボルト摩擦接合部中心間の材軸方向の距離, Dbv : 材端
の高力ボルト摩擦接合部中心間の材軸垂直方向の距離で，本研究の試験体では 
Dbh = 330mm, Dbv = 60mm である． 
2.3.2 力学モデルの構成 
前節で靭性型方杖には二つの主要な変形要素があると述べた．つまり，靭性
型方杖の材軸方向変形a は，(i)ストラット部の変形に伴う材軸方向変形l と(ii)
フランジ(+補強板)部の局所的な曲げ変形に伴う材軸方向変形Mとの和として得
られると考える． 
Mla          (2.2) 
以下，l とM の定量的評価についての考え方を述べる． 
2.3.2.1 ストラット部を含むはしご形骨組 
ストラット部の変形に伴う材軸方向変形l は，上下端に剛域を有する柱が並び
その上下端が梁でつながれたはしご形の骨組の水平変形として表される (図
2.13(b))．このはしご形骨組での柱全体長さ hM は上下フランジ図心間距離に等し
く，本研究の試験体では hM = 139.4mm である．柱の間隔はストラット間隔に等
しいとする． 
剛域を除く変形可能な柱部の長さはスリット長さに等しいとする．このとき，
変形可能な柱部は変断面材となるが，変断面材の取り扱い方については後述す
る(2.4.1 節)． 
モデル化されたはしご形骨組の水平方向の荷重-変形関係は，ストラットに相
 2-23 
当する柱部材の弾塑性曲げせん断変形挙動に支配される．そこで，この柱部材
の弾塑性挙動モデルから，靭性型方杖の N-l 関係を評価する(2.4.2～2.4.4 節)． 
2.3.2.2 フランジ+補強板の曲げ変形要素 
はしご形骨組と材端との間にあり局所的な曲げ変形の生じるフランジ+補強
板は，1 本の曲げ材の曲げ変形として表される(図 2.13(c))．この曲げ材は等曲げ
の応力状態となり，作用する等曲げモーメント M は次式で得られる． 
hv eVeNM        (2.3) 
ここで，軸力 N に対する偏心距離 ev は，ボルト芯からフランジの中心までの距
離とする(=40.2mm)．また, 鉛直方向の力 V に対する偏心距離 eh は，摩擦接合
ボルトのボルト間の中心から最外スリットの中心までの距離とする．そのため，
ストラットの個数によって長さが異なる(H2-60, H2-75: 80mm, H3-60, H3-75: 
75mm, H4-75: 71mm)． 
この曲げ要素の両端の相対的な回転角をとするとき，この曲げ変形に伴う方
杖部材の軸方向変形M は，を微小とすると，次式のように得られる． 
    



---
M
vbvMvbvM
h
eDheD 2sincos2
   (2.4) 
この曲げ変形要素の力学性能(曲げモーメント-回転角関係)を定量化するために
は，曲げ要素の断面性能と要素長さについての情報が必要である．この曲げ要
素の曲げ剛性はフランジと補強板の断面形状から定まるが(2.5.3 節)、曲げ要素の
長さ ds は試験体の幾何学的形状のみからは決定し難い．そこで本論文では、直
接的に実験結果を得られないM やに着目するのではなく、(2.2)式に基づきa か
らl を差し引いてM に相当する変形量を求め(2.5.1, 2.5.2 節)、この変形量を与え
る要素長さ ds を実験結果から逆算して求め、ds を試験体の幾何学的形状から定
める手法を提案する(2.5.4 節)．  
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(a)力学モデル 
 
(b)ストラット部曲げせん断変形 
 
 (c)フランジ+補強板の局部曲げ変形 
図 2.13 方杖部材のモデル  
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2.4 ストラット部曲げせん断変形のモデル 
2.4.1 ストラット長さの定義 
 図 2.14 に剛性・耐力の評価で用いるストラットの有効長さを示す．図 2.14(a)
にストラットの各寸法を示し，図 2.14(b)に理想化したストラットのモデルを示
す．ストラット長さの定義は，剛性を算出する際には，実験値を安全側に評価す
るため，スリット端部の円弧 rsl を考慮したストラットの長さ hst を用いる．一方，
降伏耐力ではストラット全長で軸力 N を負担していると仮定しているため，ス
トラット長さをスリットの長さ hcb とする．降伏後の全塑性時ではスリット端部
の円弧 rsl を考慮したストラットの長さ hst を用いる． 
類似の評価方法として，ストラットの形状を平行にとり，スリット端部の円弧 rsl
を考慮して，耐力・剛性の評価を行った方法[2.5]がある．しかし，文献[2.5]の耐力
評価では，ストラットの長さ hst を過小評価することになり，耐力を過大評価す
る．そこで，本研究では新たにストラットの有効長さ he を定義する．具体的に
は，ストラット端アール部の面積 S1(図 2.14(a))とアール部を三角形に置き換えた
場合の面積 S2(図 2.14(b))を求め，面積が等しくなるように定める(図 2.14(c))．つ
まり，次式によりストラットの有効長さ he を算出する(表 2.4)． 
sle rh 





- 1
2
         (2.5) 
よって，ストラットの長さ hst は，ストラットの平行部の長さ hpと足しあわせて
次式のように得られる． 
pest hhh  2         (2.6) 
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(a)ストラットの寸法                 (b)理想化モデル 
 
(c)理想化したスリット端部の円弧 rsl 
図 2.14 ストラットの有効長さ he 
 
表 2.4 ストラット周りの寸法 
試験体名 
rsl hcb he hp hst 
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) 
H2-60 15 60 
8.6 
30 47.1 
H2-75 15 75 45 62.1 
H3-60 15 60 30 47.1 
H3-75 15 75 45 62.1 
H4-75 11 75 6.3 45 57.6 
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2.4.2 ストラットの剛性評価 
 ストラットの剛性評価は，ストラットのせん断変形と曲げ変形をそれぞれ単
位荷重当たりの変形量(柔性)で導き，文献[2.5]との比較を行い，本研究で提案す
る評価式の妥当性を検討する. なお，ストラットのせん断と曲げ変形によって
生じる H 形鋼フランジの曲げ変形も同様に単位荷重当たりの変形量(柔性)で導
く．ここで, ストラットのせん断変形による柔性 calfs, ストラットの曲げ変形に
よる柔性 calff, ストラットの変形による H 形鋼フランジの曲げ変形による柔性
calffl と定義する． 
2.4.2.1 ストラットのせん断変形による柔性 
ストラットのせん断変形による柔性 calfs は，スリット端部の円弧 rsl を考慮し
て，ストラットの平行部とスリット端部の円弧 rsl とを分けて，それぞれ仮想仕
事の原理を用いて計算すると，ストラット 1 本あたりのストラットのせん断変
形による柔性 calfs を次式のように得る(導出過程は本章付録 2A.1 節に記す)． 







st
cb
st
st
scal
w
w
w
h
Gt
H
f ln
1
2
2


                                      (2.7) 
ここで， 
G : 横弾性係数(せん断弾性係数)， : せん断形状係数(= 1.2) 
stcb
stcb
hh
ww
-
-
 2            (2.8) 
である． 
ストラットのせん断変形の弾性理論解の導出に関しては本章の付録(2A.1.1)に示
す．表 2.5 に本研究で用いた評価式と文献[2.5]での評価式でのせん断変形による
柔性 calfs’を示す．両評価値の比 calfs’/ calfs は, 0.98～0.99 となり，両者はほとんど
同等の評価結果であることを確認した． 
2.4.2.2 ストラットの曲げ変形による柔性 
ストラットの曲げ変形による柔性 calff は，せん断変形による柔性 calfsと同様に， 
スリット端部の円弧 rsl を考慮して，ストラットの平行部とスリット端部の円弧
rsl を分けて，それぞれ仮想仕事の原理を用いてストラット 1 本あたりのストラ
ットの曲げ変形による柔性 calff を次式のように得る(導出過程は本章付録 2A.1 節
に記す)． 
 
























--





-









 
22
2
33
3
2
2
3
2
2
0
2
3
11
2
11
2
1
24
24
124
stcbstcbst
cb
st
st
h
h
h
st
fcal
wwwww
w
ln
w
h
Et
H
dx
x
x
dxx
wEt
H
f
cb
st
st




      (2.9) 
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ここで， 
E: 鋼材の縦弾数係数(ヤング係数) 
st
stcb
stcb
st h
hh
ww
w
-
-
-        (2.10) 
である． 
ストラットの曲げ変形の弾性理論解の導出に関しては本章の 2A.1.2 節に示す．
表 2.6 に曲げ変形による柔性を示す．曲げに関しては，ストラットの長さの影響
が大きいため，文献[2.5]と比較すると，calff’/ calff は 0.64～1.11 と試験体によって
対応のばらつきがあった． 
2.4.2.3 H形鋼フランジの曲げ変形による柔性 
ストラット間のフランジとウェブのT形断面を，純曲げを受ける梁と想定し， 
全てのストラットがせん断力を均等に受け持つと仮定している(図 2.13(a))．スト
ラットの軸力とストラットの回転によって長じる曲げモーメントから，ストラ
ット間のウェブ部分を梁と仮定して各試験体のストラットの数(2, 3, または 4)
に応じて仮想仕事法より次式のように得られる(導出過程は本章付録 2A.2 節に
記す)． 
 
 
 
 












-








の場合
の場合
の場合
4
16
3
4
3
72
2
24
2
2
2
2
st
stst
st
fl
fl
st
fl
fl
st
fl
fl
flcal
nN
nn
n
EI
lh
nN
EI
lh
nN
EI
lh
f    (2.11) 
ここで， 
hfl: ウェブとフランジの一体断面における図心間の距離 
EIfl: ウェブとフランジの等価剛性(= Ew TIw+ Ef TIf) 
TIw: ウェブの断面二次モーメント 
TIf : フランジの断面二次モーメント 
である． 
表 2.6 に H 形鋼フランジの曲げ変形による柔性を示す． 
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表 2.5 文献[2.5]と本研究でのストラットの剛性評価 
試験体名 
calfs’ calff’ calfs calff 
(×10-3 mm/kN) (×10-3 mm/kN) (×10-3 mm/kN) (×10-3 mm/kN) 
H2-60 1.35 0.49 1.38 0.57 
H2-75 1.73 0.77 1.74 1.20 
H3-60 1.35 1.11 1.37 1.25 
H3-75 1.73 2.49 1.74 2.64 
H4-75 1.56 3.23 1.59 3.79 
 
 
 
 
表 2.6  H形鋼フランジの曲げ変形による柔性 
試験体名 
calffl 
(×10-3 mm/kN) 
H2-60 2.20 
H2-75 3.87 
H3-60 1.04 
H3-75 1.82 
H4-75 0.94 
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2.4.3 ストラット部の降伏耐力と全塑性耐力 
2.4.3.1 降伏耐力 
図 2.15(a)に降伏耐力評価で用いるモデルを示す．また, 表 2.6 に降伏耐力 Ny を
示す．モデルはストラット 1 本に対して，ストラットを両端固定の柱と仮定す
る．どちらか一方が移動可能となるモデルである．降伏耐力 Ny は，ストラット
の最大の弾性モーメント(= y · twwst2/6)と最大せん断応力を比較する．そのため， 
弾性域ではせん断と曲げの最小値を採用する．降伏耐力 Ny を，次式に示す． 







 

3
,
3
min
2
ystw
st
ystw
sty
wt
h
wt
nN

     (2.12) 
ここで，Ny: 計算値の降伏耐力，y: ウェブの降伏応力度，hst：ストラット長さ，
である．なお，弾性域ではスリットの長さ hcb で応力伝達すると仮定するため，
hst = hcb とする(図2.14(a))． 
2.4.3.2 全塑性耐力 
図 2.15(b)にせん断と曲げの相互関係から低減された全塑性モーメントのモデ
ルを示す．また，表 2.7 に全塑性耐力 Np を示す．このモデルは，降伏耐力 Ny で
用いたモデルと同様に，ストラット 1 本に対してのモデルである． 
類似の形状で，スリット型鋼板を用いて耐力を評価した場合[2.5]がある．しか
し，同文献では全塑性モーメントを降伏耐力の評価で用いており，曲げとせん
断のどちらか一方のみの評価となっている．そこで本研究では，曲げとせん断
の相関を考慮した全塑性耐力の評価を行う．文献[2.7]に示された曲げとせん断の
相関を考慮した全塑性耐力の評価法によると，せん断により低減された全塑性
モーメント wMps は，(i)純曲げに近い場合，(ii)純せん断に近い場合の 2 通りに場
合分けできて，それぞれ次式で表される． 
(i) 32 stst hw の場合 
   63cos12 yststwstpsw hwthM -     (2.13) 
(ii) 32 stst hw の場合 
     323121 ystststwstpsw whwthM  --   (2.14) 
したがって, 全塑性耐力 Np は, 次式のように得られる. 
stpswstp hMnN 2        (2.15) 
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(a)降伏耐力評価用モデル  (b)全塑性耐力評価用モデル 
図 2.15 方杖の降伏耐力及び全塑性モーメントのモデル 
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2.4.3.3 実験値の剛性及び耐力評価 
 表 2.7にストラットの実験値による初期剛性 expkl及び方杖モデルから算出した， 
ストラットの剛性 calklを示す．実験値による初期剛性 expkl は，ストラットの局部
変形による実験値から，ストラットの降伏耐力の 1/3 の実験値を採用し，回帰直
線により傾きを決定している．現段階では，ストラットの影響長さをせん断卓
越型，曲げ卓越型に対して，同様の評価方法でストラットの影響長さを決定し
ている．曲げ卓越型の試験体 H3-60, H3-75, H4-75 に関しては，1.07～1.28 であっ
たが，一方，せん断変形が卓越する試験体 H2-60, H2-75 では，1.47, 1.50 と実験
値の過小評価となった． 
図 2.16 に方杖モデルから算出した降伏耐力 Ny 及び実験値の降伏耐力 expNy を
示す(表 2.8, 2.9)．実験値の降伏耐力 expNy の評価に際して，文献[2.8]を参照して，
複数の方法を採用した．具体的には，次の 4 つの方法を用いた． 
・方法 1: 荷重-変形関係が直線性を失う荷重． 
・方法 2: 最大耐力の点を通り変形軸に平行に引いた直線と初期剛性を示す直線
との交点に対応する荷重． 
・方法 3: 荷重-変形関係における接線剛性が初期剛性の 1/3 になる時の荷重． 
・方法 4: 荷重-変形関係における初期剛性と最大耐力時の変形量の 1/2 の点にお
ける第 2 剛性を表す接線との交点の変形に対応する荷重． 
その結果，方法 1 では 0.87～1.26 となり, 方法 2～4 では全ての試験体で実験
値を過小評価した．この結果から，本実験で用いた試験体に関しては，方法 1
で算出した実験値の降伏耐力 expNy が方杖のモデル化を用いて算出した計算値 Ny
と比較的良く対応した(表 2.10)． 
図 2.17，表 2.9 に実験値の全塑性耐力 expNpを示す.全塑性耐力の評価に際して
も，参考文献[2.8]を参照して，複数の方法を採用した．具体的には，次の 2 つの
方法を用いた． 
・方法 5: 初期剛性と最大耐力時の変形量max の 1/2 の点における第 2 剛性を表
す接線との交点の荷重． 
・方法 6: 荷重-変形関係における初期剛性の 1/6 になるときの荷重． 
その結果，どちらの評価方法でも実験値 expNy が小さめに，つまり安全側での
評価となった．方法 6 の方が 0.86～1.15 と，より計算値と対応を示す評価を与
えることがわかる(表 2.10)． 
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表 2.7 ストラットの実験値と計算値の剛性評価 
試験体名 
expkl calkl 
expkl/ calkl 
(kN/mm) (kN/mm) 
H2-60 780.2 512.8 1.52 
H2-75 537.6 340.1 1.58 
H3-60 434.1 381.7 1.14 
H3-75 321.5 228.3 1.41 
H4-75 234.3 185.9 1.26 
表 2.8 計算値の降伏耐力と全塑性耐力の評価 
試験体名 
Ny Np 
(kN) (kN) 
H2-60 55.7 84.2 
H2-75 44.6 70.7 
H3-60 37.1 64.0 
H3-75 29.7 50.7 
H4-75 20.6 45.5 
表 2.9 ストラットの実験値の降伏耐力及び全塑性耐力評価 
試験体名 
expNy expNp 
  (kN) (kN) 
1 2 3 4 5 6 
H2-60 70.4 79.9 88.4 74.3 101.2 72.1 
H2-75 38.5 74.3 85.6 66.5 93.2 74.8 
H3-60 34.2 72.3 79.2 63.5 86.9 73.9 
H3-75 28.6 56.1 72.2 63.5 64.9 55.6 
H4-75 24.8 50.8 61.0 46.5 64.8 51.1 
表 2.10 ストラットの実験値と計算値の降伏耐力及び全塑性耐力の比較 
試験体名 
expNy/ Ny expNp/ Np 
1 2 3 4 5 6 
H2-60 1.26 1.43 1.59 1.33 1.20 0.86 
H2-75 0.87 1.67 1.92 1.49 1.32 1.06 
H3-60 0.92 1.95 2.13 1.71 1.36 1.15 
H3-75 0.96 1.89 2.43 2.14 1.28 1.10 
H4-75 1.20 2.47 2.96 2.26 1.42 1.12 
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(a) H2-60              (b) H2-75 
 
(c) H3-60              (d) H3-75 
 
           (e) H4-75 
 
図 2.16 実験値と計算値の降伏耐力の評価 
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(a) H2-60              (b) H2-75 
 
(c) H3-60              (d) H3-75 
 
 (e) H4-75 
 
図 2.17 実験値と計算値の全塑性耐力の評価 
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2.4.4 局部変形のモデル化 
局部変形l の履歴曲線が表現できるモデルを作成する．使用する試験体は，繰
り返し載荷[2.3]で用いた全試験体(5 体)である．局部変形l のモデル化は，降伏
耐力 Ny，全塑性耐力 Np の評価値と実験値の最大耐力 Nu の 3 点を基準とする(図
2.18)． 局部変形l の実験値の初期剛性を第一剛性 expkl とし，第一折れ点は降伏
耐力 Ny, 第二折れ点は全塑性耐力 Np とする．第二剛性 expkypは，降伏耐力 Nyと
全塑性耐力 Np の点を結んだ傾きとする．トリリニアで示す第 2 剛性，第 3 剛性
は実験値を基に回帰直線により関係式を導く．図 2.19, 表 2.11 に回帰直線で用
いる実験値のモデルを示す． 
 図 2.20 に第二剛性 expkyp の回帰直線を示す．ストラットの長さ hst と幅 wstが
試験体のパラメータであるため，横軸にストラットの形状を示す値として，ス
トラットの幅 wst をストラットの長さ hst で除した比を用い，縦軸を初期剛性 expkl
に対する第二剛性 expkyp の比とし，関係式を回帰直線で示すと次式となる. 
86.0/67.0/expexp - ststlyp hwkk      (2.16) 
図 2.21 に第三剛性 expkp の回帰直線を示す．第三剛性 expkp は，ストラットの全
塑性耐力 Np から最大耐力 Nu を結んだ傾きとする．第三剛性 expkp の回帰直線の
関係式は次式となる． 
061.0/054.0/expexp - ststlp hwkk      (2.17) 
本実験で用いたストラットの幅 wst とストラットの長さ hst の比が 0.4≦wst/ hst
≦1 の範囲内であれば，第二剛性 expkyp, 第三剛性 expkp 共に，相関係数が 0.97, 0.92
であることを確認した．実験値のモデルを示した図 2.19 中に，計算値による初
期剛性，回帰直線から得られた第二剛性と第三剛性の関係式を各試験体に用い
て，局部変形l のモデルを示す(表 2.12)． 
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図 2.18 ストラットのトリリニア型荷重-変形関係モデル 
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(a) H2-60              (b) H2-75 
 
(c) H3-60              (d) H3-75 
 
 (e) H4-75 
図 2.19 ストラット荷重-変形関係のモデル化 
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表 2.11 実験による荷重-変形関係 
(a)折点座標と瞬間剛性 
試験体名 
第一折れ点 
Ny 
(kN) 
y 
(mm) 
 
第二折れ点 
Np 
(kN) 
p 
(mm) 
 
第三折れ点 
Nu 
(kN) 
u 
(mm) 
 
第二剛性 
expkyp 
(kN/mm) 
第三剛性 
expkp 
(kN/mm) 
H2-60 55.7 0.070 
 
84.2 0.25 
 
146.1 6.55 
 
158.6 9.82 
H2-75 44.5 0.081 
 
70.7 0.20 
 
123.3 5.48 
 
220.2 10.06 
H3-60 37.1 0.079 
 
64.1 0.21 
 
126.4 69.8 
 
200.8 9.22 
H3-75 29.7 0.100 
 
50.7 0.24 
 
90.2 3.10 
 
155.6 13.77 
H4-75 20.6 0.090 
 
45.5 0.27 
 
82.6 4.62 
 
138.2 8.51 
 
(b)剛性比 
試験体名 wst/ hst expkl expkyp/ expkl expkp/ expkl 
H2-60 0.96 780.2 0.20 0.013 
H2-75 0.72 537.6 0.41 0.019 
H3-60 0.64 434.1 0.46 0.021 
H3-75 0.48 321.5 0.48 0.043 
H4-75 0.43 234.3 0.59 0.036 
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図 2.20 calkyp に対する回帰式 
 
図 2.21 expkp に対する回帰式 
 
表 2.12 ストラットのモデル化 
 kl kyp/ kl kp/ kl 
kyp kp 
 (kN/mm) (kN/mm) (kN/mm) 
H2-60 512.8 0.23 0.009 117.9 4.82 
H2-75 340.1 0.38 0.022 129.8 7.44 
H3-60 381.7 0.44 0.027 167.8 10.15 
H3-75 228.3 0.54 0.035 123.6 7.97 
H4-75 185.9 0.57 0.038 106.6 6.98 
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2.5 危険断面部のモデル化 
2.5.1 実験値による影響曲げ長さの評価 
 このモデルは，既往の研究[2.3]で確認した，危険断面位置における曲げ変形を
考慮している．具体的には，回転バネに対するモーメント M を受ける範囲を影
響曲げ長さ expds とし，回転角によって生じる変位量を危険断面位置における曲
げ変形 expM と仮定して実験値の影響曲げ長さを評価する(図 2.22)．実験値の影
響曲げ長さ expds は次式で算出する． 
M
MM
s
hM
fEI
d



exp
exp        (2.18) 
ここで, EIM: 補強板とフランジの等価曲げ剛性，実験値の回転変形における柔
性 expfM である． 
回転変形における柔性 expfM は，方杖のモデルより，実験値の全体変形a にお
ける柔性 expfa から，局部変形l の計算値による柔性 calfs, calff とストラットが変形
することによって生じるフランジの曲げ変形に対する柔性 calffl を除いた値を用
いると次式のようになる． 
 flcalfcalscalaM fffff -expexp      (2.19) 
2.5.2 実験値の全体変形a 
図 2.23 に各試験体の軸力 N -全体変形 expa 関係を示す．また，表 2.13 に各試
験体の実験値における初期剛性 expka 及び全体変形における柔性 expfaを示す． 
実験値の初期剛性は，初期の計測データが安定し始めた値から，危険断面位
置における降伏耐力 INy の 1/3 の荷重を指標とする近傍の計測値までを回帰直線
で算出する．回帰直線より求めた実験値の初期剛性の逆数の値を実験値におけ
る柔性 expfa を次式に示す． 
aexp
aexp
f
k
1
                    (2.20) 
2.5.3 危険断面部の曲げ耐力 
 危険断面位置で方杖部材が局所的に全塑性モーメント IMp に達する時と方杖
部材が弾性時でのモーメントの方杖軸力 INp, INy を求めておこう．(2.1), (2.3)式よ
り，IN と IM の関係は次のように得られる． 
h
bh
bv
v
I
I
e
D
D
e
M
N

        (2.21) 
 
2.5.3.1 危険断面部の曲げ降伏耐力 
 危険断面部の弾性時のモーメント IMy は，方杖部材のフランジ板要素と補強板
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の曲げ降伏に対応していると考え，次式で得られるとする． 
 yffeypepyI ZZM   ,min       
 (2.22) 
ここで，断面係数 Ze は，フランジ板要素+補強板の断面の補強板外縁からの図心
(弾性中立軸)位置 yny と図心に関する断面二次モーメントより，次式のようにな
る(図 2.24(b))． 
nyfp
pxfx
ef
ny
pxfx
ep
ytt
II
Z
y
II
Z
-



 ,       
 (2.23) 
ここで， 
Bf：フランジの幅 
Bp：補強板の幅  
tf：フランジの厚さ 
tp：補強板の厚さ  
fy：フランジの降伏応力 
py：補強板の降伏応力 
Ifx : フランジ板要素の(フランジ板要素+補強板の断面の)図心に関する断面二
次モーメント(=Bftf3/12+Bftf(tp+tf/2−yny)2) 
Ipx : 補強板の(フランジ板要素+補強板の断面の)図心に関する断面二次 
モーメント(= Bptp3/12+Bptp(yny−tp/2)2)  
 
ppff
p
pp
f
pff
ny
tBtB
t
tB
t
ttB
y

-







22
      (2.24) 
である． 
2.5.3.2 危険断面部の全塑性曲げ耐力 
危険断面部の全塑性モーメント IMp は，方杖部材のフランジ板要素と補強板の
局所曲げに対応していると考え，次式で得られる(図 2.24(c))． 
 
ff
npf
ypnp
p
ppyf
npff
pI
yB
y
t
tB
ytB
M 
222
22









-
   (2.25) 
ここで，ynp はフランジ板要素+補強板の断面のフランジ外縁からの塑性中立軸位
置で，次式のようになる． 
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yff
ypppyfff
np
B
tBtB
y


2
-
        (2.26) 
なお，IMp, IMy をウェブを含むより大きな T 形断面によって評価しないのは，IMp, 
IMyを高く見積もることは方杖部材の耐力を過大に評価してしまうことにつなが
ると考えるからである． 
表 2.12に危険断面位置の曲げ降伏耐力，全塑性耐力に対応する方杖軸力 INp, INp
を示す.  
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図 2.22 影響曲げ長さ expds 
 
 
 
                
図 2.23 軸力 N-全体変形 expa 関係 
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（a）危険断面位置 
 
(b) 危険断面位置の降伏耐力 INy の断面 
 
(c) 危険断面位置の全塑性モーメント Mp の断面 
図 2.24 危険断面位置の断面図 
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表 2.13 危険断面位置に関わる剛性・耐力 
(a)危険断面位置の全体変形による剛性(実験値) 
試験体名 
expka expfa 
(kN/mm) (×10-3 mm/kN) 
H2-60 49.5 20.2 
H2-75 45.1 22.2 
H3-60 41.3 24.2 
H3-75 45.6 21.9 
H4-75 39.4 25.4 
 
 (b)危険断面位置の降伏(全塑性)耐力に対応するモーメントの算出 
試験体 
ynp yny Mp My 
(mm) (mm) (kNmm) (kNmm) 
H2-60 
0.87 11.24 4242.6 2490.9 
H2-75 
H3-60 
H3-75 
H4-75 
 
(c)危険断面位置の降伏(全塑性)耐力に対応する方杖軸力 INp の算出 
試験体 
ev eh INp INy 
(mm) (mm) (kN) (kN) 
H2-60 
40.2 
80 77.5 45.5 
H2-75 
H3-60 
75 78.8 46.3 
H3-75 
H4-75 71 79.9 46.9 
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2.5.3.4 計算値による影響曲げ長さの評価 
剛性の実験値から逆算して得られる影響曲げ長さ expds (図 2.25, 表 2.14)を用い
て，靭性型方杖を同一条件で評価する影響曲げ長さ calds を回帰直線により評価
する．図 2.26 に，グラフの縦軸に影響曲げ長さ expds に対するストラットの幅 wst
の比をとり，横軸にスリットの形状によって変化する値としてスリットの幅 ws
を最縁スリットからフランジまでの長さ hT で除した形状比 ws/hTを用いて，実験
値を表現する関係式を回帰直線で示す． 
27.4/33.2/ - Tssscal hwwd             (2.27) 
回帰直線の適用範囲は，限られた実験データからの関係式であるため，関係
式の適用範囲は 0.8＜ws/hT ＜1.5 とする．表 2.15 に回帰直線で得た影響曲げ長さ
calds の値を示す． 
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図 2.25 影響曲げ長さ 
 
 
 
表 2.14 影響曲げ長さ caldsの回帰直線で用いる実験値の影響曲げ長さ expds 
試験体名 
ws hT 
ws/ hT 
expds 
expds/ ws 
 (mm) (mm) (mm) 
H2-60 40 35.4 1.13 49.8 1.24 
H2-75 40 35.4 1.43 47.6 1.19 
H3-60 30 27.9 0.85 64.9 2.16 
H3-75 30 27.9 1.08 49.6 1.65 
H4-75 22 27.9 0.79 61.4 2.79 
  
ds ds
hT hT
ws
ws
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図 2.26 影響曲げ長さ dsと ws/hTの関係          
 
表 2.15 影響曲げ長さ calds 
試験体名 calds/ws 
calds 
(mm) 
H2-60 1.63 65.3 
H2-75 0.92 37.0 
H3-60 2.29 68.8 
H3-75 1.76 52.8 
H4-75 2.43 53.4 
  
0
0.5
1
1.5
2
2.5
3
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 
expds/ws
ws/hT(相関係数 0.89)
H2-60 H2-75
H3-60
H3-75
H4-75
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2.5.4 回転変形による柔性 
前節で得た影響曲げ長さの回帰式((2.24)式)を用いて，回転変形による柔性 calfM
を求める．2.5.1 節の(2.18)式より，回転変形の柔性 calfM は次式で与えられる(表
2.16)． 
 
IE
dhM
IE
dhVeNe
f
xx
scalM
xx
scalMhv
Mcal






     (2.28) 
 
2.5.5 危険断面位置のモデル化 
 移動硬化則を用いて，危険断面位置のモデル化を行う．危険断面位置では H
形鋼フランジに純曲げによる曲げ変形が生じているので，危険断面位置は曲げ
を受ける長方形断面材に相当すると考えられる．そこで，危険断面部をバイリ
ニア型荷重-変形関係を有する回転バネとしてモデル化できると考える．すると，
N-M 関係は，危険断面位置が全塑性モーメントに達するときの軸力 INp に相当す
る点を折れ点とするバイリニア型の荷重-変形関係で表されることになる(図
2.27)．なお，N-M 関係の第二剛性は，弾性剛性の 10%と仮定する．第二剛性比
の設定については，自身による方杖部材の引張実験(文献[1.21])で得られた荷重-
変形関係(図 1.12)において第二剛性比が概ね 10～20%であることを参考にして，
10%と設定する．なお，H 形鋼フランジの局所曲げ性能を論じた既往文献は，
SN400B 材の H 形鋼のフランジ部を切り出して行われた曲げ試験の荷重-変形関
係を見ると，フランジ局部曲げにおける第二剛性比は概ね 5%程度であることが
わかる[2.9]． 
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表 2.16 回転変形による柔性 
試験体名 
calfM 
(×10-3 mm/kN) 
H2-60 21.06 
H2-75 11.93 
H3-60 21.78 
H3-75 16.74 
H4-75 16.57 
 
 
 
 
 
図 2.27 危険断面位置のモデル 
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2.6 靭性型方杖力学モデルの検証 
2.6.1靭性型方杖の荷重-変形関係モデル 
 靭性型方杖の軸力 N-全体変形a 関係モデルは，ストラットの N-l モデルと危
険断面位置の N-M モデルの各々の変形を足し合わせたモデルとなる．これは，
提案している靭性型方杖の力学モデルが，ストラットによる曲げせん断バネと
フランジ局部曲げによる曲げバネを直列に接続した構成となっていることによ
る．図 2.28 に軸力 N-全体変形a 関係モデルを構成する考え方を示す． 
図 2.29(a)～(e)に，靭性型方杖の全体変形を示す試験体毎のモデルを示す．モ
デルの基準となる折れ点は，計算値によるストラットの降伏耐力と全塑性時の
耐力及び危険断面位置での全塑性時の耐力とする(表 2.17, 図 2.29(a)～(e)の(i), 
(ii))．H2-60 では，第一折れ点がストラットの降伏耐力，第二折れ点が危険断面
位置での全塑性時の耐力，第三折れ点がストラットの全塑性時の耐力となる(図
2.29(a))．他の試験体 H2-75, H3-60, H3-75, H4-75 では，第一折れ点がストラット
の降伏耐力，第二折れ点がストラットの全塑性時の耐力，第三折れ点が危険断
面位置での全塑性時の耐力となる(図 2.29(b)～(e))． 
弾性剛性評価では，全体変形a を 4 つの変形から靭性型方杖を評価する．ス
トラットの曲げ変形，せん断変形の以外の変形要因として，ストラットのせん
断からなる H 形鋼フランジの曲げ変形，危険断面位置で確認したフランジの回
転変形に対して検討を行い次式に示す． 
Mcalflcalmcalscal
acal
ffff
k
1111
1

     (2.29) 
ここで， 
 calka : 初期剛性(計算値) 
 calfs : ストラットのせん断変形による柔性 
 calfm : ストラットの曲げ変形による柔性 
 calffl : フランジの曲げ断変形による柔性 
 calfM : 影響曲げ長さに対する回転変形による柔性 
である． 
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図 2.28 軸力 N-全体変形a 関係モデルの構成の考え方 
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表 2.17ストラット部, 危険断面部のモデル化 
 Ny 1 Np 2 INp 3 
 (kN) (mm) (kN) (mm) (kN) (mm) 
H2-60 55.7 0.11 84.2 0.35 
77.5 
1.63 
H2-75 44.5 0.13 70.7 0.33 0.92 
H3-60 37.1 0.10 64.0 0.26 
78.8 
1.76 
H3-75 29.7 0.13 50.7 0.30 1.32 
H4-75 20.6 0.11 45.5 0.34 79.9 1.32 
 
 
  
N
(k
N
)
l (mm)
N
(k
N
)
M (mm)
INp
3
Ny
Np
1 2
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(i) ストラットのバネモデル     (ii) 回転位置でのバネモデル 
 
 
  lka (kN/mm) N (kN) a (mm) 
1 39.67 55.7  (Ny) 1.40 
2 31.49 77.5  (INp) 2.10 
3 4.52 84.2  (Np) 3.59 
4 2.28 - - 
 
(iii) N-a 関係モデル 
 
(a) H2-60 
図 2.29各試験体の軸力 N-全体変形a 関係モデル 
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(i) ストラットのバネモデル     (ii) 回転位置でのバネモデル 
  
 
  lka (kN/mm) N (kN) a (mm) 
1 53.36 44.5  (Ny) 0.83 
2 42.55 70.7  (Np) 1.45 
3 6.66 77.5  (INp) 2.47 
4 3.88 - - 
 
(iii) N-a 関係モデル 
 
(b) H2-75 
図 2.29各試験体の軸力 N-全体変形a 関係モデル(続) 
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(i) ストラットのバネモデル     (ii) 回転位置でのバネモデル 
  
 
  lka (kN/mm) N (kN) a (mm) 
1 39.31 37.1  (Ny) 0.94 
2 34.75 64.0  (Np) 1.72 
3 8.24 78.8  (INp) 35.1 
4 3.15 - - 
 
(iii) N-a 関係モデル 
 
(c) H3-60 
図 2.29各試験体の軸力 N-全体変形a 関係モデル(続) 
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(i) ストラットのバネモデル     (ii) 回転位置でのバネモデル 
 
 
  lka (kN/mm) N (kN) a (mm) 
1 43.59 29.7  (Ny) 0.68 
2 37.52 50.7  (Np) 1.24 
3 6.94 78.8  (INp) 5.29 
4 3.39 - - 
 
(iii) N-a 関係モデル 
 
(d) H3-75 
図 2.29各試験体の軸力 N-全体変形a 関係モデル(続) 
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(i) ストラットのバネモデル     (ii) 回転位置でのバネモデル 
 
 
  lka (kN/mm) N (kN) a (mm) 
1 43.69 20.6  (Ny) 0.47 
2 37.19 45.5  (Np) 1.14 
3 6.22 79.9  (INp) 6.67 
4 3.23 - - 
 
(iii) N-a 関係モデル 
 
(e) H4-75 
図 2.29各試験体の軸力 N-全体変形a 関係モデル(続) 
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2.6.2 実験結果と力学モデル評価結果の対応 
2.6.2.1 荷重-変形関係の骨格曲線による比較 
図 2.30 に軸力 N-全体変形a 関係の骨格曲線を示す．同図中に，降伏耐力 Ny, 全
塑性時の荷重 Np, 及び初期剛性 calka を示す．なお，危険断面位置の降伏耐力 INy, 
全塑性時の荷重 INp を示す．全試験体共に，危険断面位置の降伏耐力 INy 以下で，
ストラットの降伏耐力 Ny に達した．試験体毎に比較すると，試験体 H2-60, H2-75
では危険断面位置の降伏耐力 INy と全塑性時の荷重 INp 共に評価値と危険断面位
置の耐力との明瞭な差がないことが確認できた．一方，試験体 H3-60, H3-75, 
H4-75 では，危険断面位置の降伏耐力 INy に至る前にストラットが早期に降伏耐
力 Ny に達している．しかし，ストラットが全塑性状態に達すると，危険断面位
置での塑性化を許すこととなった． 
 このモデルは，第二折れ点までは比較的良く実験値の全体変形を評価してい
る．大変形時では，実験値の剛性を低く評価し，安全側に評価している． 
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(a) H2-60              (b) H2-75 
 
 (c) H3-60              (d) H3-75 
  
(e) H4-75 
図 2.30 N- expa 関係の骨格曲線 
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2.6.2.2 荷重-変形関係の繰り返し履歴による比較 
 繰り返し履歴曲線が囲む面積について実験結果とモデル挙動を比較してモデ
ルの妥当性を論じる．図 2.31 に荷重-変形関係の繰り返し履歴による実験値とモ
デルの比較を示す．図 2.32(a)～(e)に各ステップで荷重-変形関係の繰り返し履歴
を比較した実験値とモデルの履歴を示す．全試験体の 20 から 40 では，実験値
との対応が比較的良い結果となった．全試験体共に，大変形時はモデルの設定
を低く安全側に評価しているため，実験値に比べてモデルは低めの評価となっ
ている(表 2.18)． 
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(a) H2-60              (b) H2-75 
 
(c) H3-60              (d) H3-75 
   
      (e) H4-75 
 
図 2.31 繰り返し載荷履歴曲線の比較 
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(i) 1                              (ii) 2 
 
(iii) 3                              (iv) 4 
 
(v) 5                              (vi) 6 
 
(a)H2-60 
図 2.32 各ステップの吸収エネルギーの比較 
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(i) 1                              (ii) 2 
 
(iii) 3                              (iv) 4 
 
(v) 5 
 
(b)H2-75 
図 2.32 各ステップの吸収エネルギーの比較(続)  
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(i) 1                              (ii) 2 
 
(iii) 3                              (iv) 4 
 
(v) 5                              (vi) 6 
 
(c)H3-60 
図 2.32 各ステップの吸収エネルギーの比較(続) 
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(i) 1                              (ii) 2 
 
(iii) 3                              (iv) 4 
 
(v) 5                              (vi) 6 
 
(d)H3-75 
図 2.32 各ステップの吸収エネルギーの比較(続)  
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(i) 1                              (ii) 2 
 
(iii) 3                              (iv) 4 
 
(v) 5                              (vi) 6 
 
(e)H4-75 
図 2.32 各ステップの吸収エネルギーの比較(続) 
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表 2.18 吸収エネルギーの比較 
試験体名 
i 実験値 モデル 
mWa/ eWa 
(mm) eWa (kNmm) mWa (kNmm) 
H2-60 
1.6 60.0 9.0 0.15 
2.4 145.0 114.1 0.79 
3.2 363.6 332.1 0.91 
4.0 540.6 549.7 1.02 
6.4 1404.5 1303.1 0.93 
8.0 2143.7 1787.6 0.83 
H2-75 
1.0 11.6 7.8 0.67 
2.1 85.2 181.0 2.13 
3.2 307.8 441.8 1.44 
4.2 565.6 727.0 1.29 
6.3 1310.5 1297.4 0.99 
8.4 2925.3 1867.8 0.64 
H3-60 
1.0 40.3 1.0 0.02 
2.0 154.7 69.5 0.45 
3.0 361.6 268.9 0.74 
4.0 618.1 503.1 0.81 
6.0 2342.9 10449 0.45 
8.0 2085.1 1586.7 0.76 
H2-75 
1.4 27.8 36.0 1.29 
2.1 106.6 153.9 1.44 
2.8 243.2 271.7 1.12 
4.2 560.8 507.3 0.90 
5.6 915.6 766.4 0.84 
8.4 2029.4 1448.0 0.71 
H4-75 
1.0 14.0 2.5 0.18 
2.0 104.4 140.2 1.34 
3.0 289.1 293.8 1.02 
4.0 524.9 447.4 0.85 
6.0 1075.7 754.6 0.70 
8.0 2366.3 1061.8 0.45 
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2.7 まとめ 
 靭性型方杖の単体の繰り返し載荷実験を行い，方杖単体の評価が可能なモデ
ルの作成を行った．具体的には，方杖の変形要因をストラットの変形と危険断
面位置の変形と大きく二つの変形に分離し，二つの変形要因が表現できるモデ
ルを各々作成して，実験値の全体変形が表現できるモデルを試験体毎に作成し
た． 
 各試験体で作成したモデルを用いて実験値との吸収エネルギーの面積比によ
る比較を行いモデルの妥当性を確認した．作成したモデルは，大変形時ではモ
デルの設定が低くなるよう安全側に評価しているため，実験値を低く評価して
いる．一方，初期の変形サイクルを除いては，比較的良い実験値との対応とな
りモデルの妥当性を示す結果となった． 
スライド部の長孔にはクリアランスを設けている．したがって，ボルト軸部
が長孔に接触するまでのこのクリアランス分の変形が発生するまでは，長孔に
よる上下の拘束効果が現れない．載荷実験結果を分析したところ，このクリア
ランス分の変形が生じるには靭性型方杖の変形がかなり大きくならなければな
らないことが判明した．そのため，力学モデルにおいては長孔による上下の拘
束効果を考慮しないモデルで検討した．靭性型方杖の製作精度を高めてクリア
ランスを小さくできれば，大変形に至る前の長孔の拘束効果が期待でき，力学
モデルにその効果を反映できると考えられる． 
危険断面位置の第二剛性比は，文献[1.21] ，[2.9]の実験結果からわかる第二剛
性比の値を参考に設定したものだが，変形が大きくなると方杖部材耐力を過小
評価する傾向にあることから，第二剛性比の設定を変えることで力学挙動評価
の精度が向上すると考えられる．より適切な第二剛性比の設定については，今
後，別途実験や解析を行うことで検討したい． 
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第 2章付録 
 
2A.1 ストラットの曲げせん断変形の弾性理論解の導出 
 本節では，一つのストラットを一端が固定・一端が回転固定水平移動自由の
柱にモデル化し，水平方向荷重Hによる水平方向たわみの弾性解を導出する(図
2A.1)．なお，モデル化された柱は長方形断面を有し，両端部では長方形断面の
幅が材長方向にわたって線形的に増大するような変断面材である(2.4節)． 
この柱の水平方向たわみは，仮想仕事の原理に基づく単位荷重法により，次
式で得られる． 
   
 
   
 
fs
s
dx
xEI
xMxM
dx
xGA
xQxQ







 
     (2A.1) 
ここで， 
Q(x), Q’(x) : 水平方向荷重 H, 水平方向単位荷重によるせん断力分布 
M(x), M’(x) : 水平方向荷重 H, 水平方向単位荷重による曲げモーメント分布 
E, G : 鋼材の縦弾数係数(ヤング係数), 横弾性係数(せん断弾性係数) 
As(x), I(x) : 変断面柱のせん断断面積, 断面 2 次モーメント分布 
 : せん断形状係数 
である。(2A.1)式右辺の第 1, 2 項は，それぞれ水平方向たわみにおける柱材の
せん断変形，曲げ変形の寄与分を表す．前者をs, 後者をf とおいて，以下でそ
れぞれを導出する． 
 なお，(2A.1)式における材長(x)方向にわたる積分では，部材の対称性を考えて，
部材中央を x座標原点に置くことにする(図 2A.1)． 
なお，幅 b(x)は，部材中央部で一定の値，部材端部で xの一次式となり，次式で
与えられる(図 2A.1)． 
  






22
stst
st
h
x
h
wxb (部材中央部)    (2A.2) 
  















22
,
222
22
cbststcbst
stcb
stcb
st
h
x
hh
x
hh
x
hh
ww
wxb (部材端部) (2A.3) 
ここで， 
wst : 部材中央での幅 
wcb : 部材端での幅 
hst : 部材中央の幅一定部の長さ 
hcb : 部材全体の長さ 
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である．以降の計算のために，部材端部における幅 b(x)を表す(2A.3)式を，次の
ように簡単な形に書き換えておく． 
 
 










x
h
x
hh
ww
wxb st
stcb
stcb
st
2
22
      (2A.4) 
ここで， 
stcb
stcb
hh
ww


 2        (2A.5) 
st
stcb
stcb
st h
hh
ww
w


        (2A.6) 
である． 
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図 2A.1 ストラットの柱モデル 
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2A.1.1 せん断変形の寄与分の導出(s) 
水平方向荷重 Hならびに水平方向単位荷重によるせん断力分布 Q(x), Q’(x)は，
次式のように得られる． 
    1,  xQHxQ        (2A.7) 
変断面柱のせん断断面積 As(x)は，長方形断面の断面積であり，一定板厚 t と
幅 b(x)の積として，次式で得られる． 
   xbtxAs         (2A.8) 
これより，sが以下のように得られる． 
   
 
 







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












2
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xGA
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






     (2A.9) 
このうち，上式の右辺括弧内の第 2項は，次のように求まる． 
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



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
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
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

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    (2A.10) 
(2A.9), (2A.10)式より，sは次式のように得られる． 
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
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2A.1.2 曲げ変形の寄与分の導出(f) 
水平方向荷重 H ならびに水平方向単位荷重による曲げモーメント分布 M(x), 
M’(x)は，次式のように得られる． 
    xxMHxxM  ,       (2A.12) 
変断面柱の断面二次モーメント I(x)は，長方形断面の断面二次モーメントであ
り，次式で得られる． 
    3
12
1
xbtxI         (2A.13) 
これより，fが以下のように得られる． 
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このうち，上式の右辺括弧内の第 1項は，次のように求まる． 
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      (2A.15) 
括弧内の第 2項については，変数変換 y =  x +  を行うことで，以下のように
計算できる． 
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(y =  x +  とおくと，

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
y
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(2A.14), (2A.15), (2A.16)式より，fは次式のように得られる． 
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2A.2 梯子部 H形鋼フランジ曲げ変形による方杖軸方向変形の導出 
本節では，ストラット部内にある H 形鋼フランジの局部的な曲げ変形による
方杖部材の軸方向変形(fl, 2.4.2.3 節)の計算過程を示す．具体的には，ストラッ
ト部を梯子形の骨組にモデル化し，この骨組の水平力(方杖部材に作用する軸力
N に相当)に対する水平変形を求める(図 2A.2)．なお，ストラット部の曲げせん
断変形は別途計算して求めているので(2A.1 節)，本節で述べる計算ではそれを無
視する必要がある．そのため，ストラットに相当する骨組モデルの柱部材は剛
体とする． 
 なお，ここではストラット周辺部をモデル化した梯子形骨組の簡略解が得ら
れれば十分と考え，ストラット相当の複数の柱部材に作用するせん断力が等し
くなると仮定する(図 2A.2(a))．この場合，全ての柱部材の応力状態が同じとな
り，梁に相当する H 形鋼フランジ部の応力状態も直ちに得られる(図 2A.2(b))．
こうして得られる応力状態から，仮想仕事の原理に基づく単位荷重法によって，
骨組の水平変形を計算する．ここで，図 2A.2において， 
l : フランジ部長さ 
h : ストラット長さ 
nst : ストラット本数 
EIfl : フランジ部の曲げ剛性 
N : 方杖部材の軸力 
である． 
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(a)梯子形骨組モデル 
 
(b)梯子形骨組の応力状態の簡略解 
図 2A.2 ストラット部周りの H形鋼フランジの局部曲げ 
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2A.2.1 ストラットが 2つの場合 
 始めに，ストラットが 2つの場合，つまり nst = 2 の場合を考える．この場合
は，2章の試験体 H2-60 と H2-75に相当する． 
この場合，梁に相当する H 形鋼フランジ部の曲げモーメント分布 M(x)は，次
式のように得られる(図 2A.3)． 
  






222
2
4
l
x
l
x
l
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l
xNh
xM      (2A.18) 
ここで、梁中央を材長方向 x 座標の原点にとった．水平方向の単位荷重に対す
る H形鋼フランジ部の曲げモーメント分布 M’(x)も同様に，次式のようになる． 
  





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222
l
x
l
x
l
h
xM       (2A.19) 
 したがって，単位荷重法により，H 形鋼フランジの局部的な曲げ変形による
方杖部材の軸方向変形flは，次式のように得られる． 
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      (2A.20) 
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図 2A.3 ストラット部周りの H形鋼フランジの局部曲げ変形(nst = 2 の場合) 
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2A.2.2 ストラットが 3つの場合 
 次に，ストラットが 3つの場合，つまり nst = 3 の場合を考える．この場合は，
2章の試験体 H3-60と H3-75に相当する． 
この場合，梁に相当する H形鋼フランジ部半分の曲げモーメント分布 M(x)は，
次式のように得られる(図 2A.4)． 
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xM    (2A.21) 
ここで、曲げモーメントが大きい側の梁端を材長方向 x 座標の原点にとった．
水平方向の単位荷重に対するH形鋼フランジ部の曲げモーメント分布M’(x)も同
様に，次式のようになる． 
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 したがって，単位荷重法により，H 形鋼フランジの局部的な曲げ変形による
方杖部材の軸方向変形flは，次式のように得られる． 
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     (2A.23) 
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図 2A.4 ストラット部周りの H形鋼フランジの局部曲げ変形(nst = 3 の場合) 
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2A.2.3 ストラットが 4つ以上の場合 
 最後に，ストラットが 4つ以上の場合，つまり nst ≥ 4 の場合を考える．この
場合は，2章の試験体 H4-75に相当する． 
この場合，梁に相当する H 形鋼フランジ部のうち，内部の逆対称分布となる
梁の曲げモーメント分布 Min(x)は，2A.2.1節と同様に考えて，次式のように得ら
れる(図 2A.5)． 
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xM  (2A.24) 
水平方向の単位荷重に対する H 形鋼フランジ部の曲げモーメント分布 Min’(x)も
同様に，次式のようになる． 
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また，梁に相当する H 形鋼フランジ部のうち，一番外側の非対称分布となる
梁の曲げモーメント分布 Mout(x)は，2A.2.2 節と同様に考えて，次式のように得
られる(図 2A.5)． 
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  (2A.26) 
水平方向の単位荷重に対する H 形鋼フランジ部の曲げモーメント分布 Mout’(x)
も同様に，次式のようになる． 
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 したがって，単位荷重法により，H 形鋼フランジの局部的な曲げ変形による
方杖部材の軸方向変形flは，次式のように得られる． 
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(2A.28) 
 (なお，(2A.28)式に nst = 3を代入すると，(2A.23)式と同じ結果となる) 
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図 2A.5 ストラット部周りの H形鋼フランジの局部曲げ変形(nst ≥ 4の場合) 
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第 3章 
靭性型方杖を組み込んだ鉄骨架構の力学的挙動 
  
 3-1 
 
3.1 はじめに 
前章では，鋼構造建築物の耐震補強部材として提案した靭性型方杖の単調引張
実験及び圧縮・引張繰返実験を行い，靭性型方杖の安定した履歴曲線と櫛状の
抵抗部（ストラット）の力学的性能を把握した．本章では，上記と同型式の方
杖をト字形部分骨組架構に組み込んだ，靭性型方杖付部分骨組架構(以後，方杖
付試験体)の実験を行い靭性型方杖が架構に与える影響を検討する． 
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3.2 ト字形部分架構載荷実験の概要 
3.2.1 試験体 
部分架構試験体の概要を図 3.1 に示す．試験体は柱梁接合部を含むト字形の部
分架構である．柱・梁部材の長さはいずれも 2500mm である．H 形鋼柱の強軸
側に梁が接合され，柱断面は H-350×350×12×19 (SN490B)，梁断面は H-400×
200×8×13 (SN490B)である．なお，柱梁接合部周りの柱ではダイアフラム PL-19 
(SN490B)を配し，アーク溶接により完全溶込溶接されている． 
試験体は，(a)靭性型方杖のつかない部分架構試験体と(b)靭性型方杖付き部分
架構試験体の全 2 体である．方杖付き試験体で用いた靭性型方杖は，前章の方
杖単体実験試験体のうち H2-60 と同じ寸法で製作したものを用いた(図 2.4)．方
杖は，スプリットティを介して部分架構に取り付けた．スプリットティは，ウ
ェブに PL-22 (SN490)，フランジに PL-32 (SN490)を用い溶接組立したものである．
部分架構の柱・梁部材は，スプリットティの取り付く位置で隅肉溶接されたス
チフナ(PL-19 (SM490A))で補強されている．試験体の詳細図等のより詳しい情報
は，本章付録 3A.1 節に示す． 
なお、本実験で用いた部分架構は，接合部パネルで耐力が決定される弱パネ
ル型式となるように設計した．部分架構の耐力に関する詳細は後述する． 
表 3.1 に部分架構試験体で使用した鋼材の材料特性を示す．  
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(a)方杖なし部分架構 
 
(b)方杖付き部分架構 
図 3.1 ト字形部分骨組試験体の概要 
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表 3.1 鋼材の材料特性 
 
部材 
 
試験片名 
 
降伏応力 
y 
(N/mm2) 
引張強さ 
u 
(N/mm2) 
降伏比 
YR 
(%) 
伸び 
 
(%) 
ヤング率 
E 
×105(N/mm2) 
 
t 
(mm) 
 
w 
(mm) 
方杖ウェブ 
H-150×150×7×10 
(SS400) 
KW1 379 479 79 22 2.05 6.80 40.25 
KW2 378 499 76 21 1.96 6.80 40.10 
平均 379 489 77 22 2.01 6.80 40.18 
方杖フランジ 
H-150×150×7×10 
(SS400) 
KF1 301 446 68 28 2.32 10.40 40.30 
KF2 316 470 67 29 2.00 9.50 40.00 
平均 309 458 67 28 2.16 9.95 40.15 
補強 PL 
PL2-1 277 428 65 40 2.03 11.80 25.3 
PL2-2 284 428 66 39 2.07 11.85 25.0 
(SS400) 平均 280 428 66 40 2.05 11.83 25.0 
スプリットティ PL22-1 355 508 70 28 2.08 22.30 40.05 
ウェブ PL22-2 360 503 72 28 2.13 22.30 40.35 
(SN490) 平均 358 505 71 28 2.11 22.30 40.20 
スプリットティ PL32-1 405 537 75 30 2.13 31.35 40.10 
フランジ PL32-2 384 529 73 24 2.13 32.00 40.00 
(SN490) 平均 394 533 74 27 2.13 31.68 40.05 
柱ウェブ CW1 337 523 65 26 2.06 12.35 40.10 
H-350×350×12×19 CW2 371 533 70 25 2.14 12.15 40.00 
(SN490B) 平均 354 528 67 26 2.10 12.25 40.05 
柱フランジ CF1 351 509 69 28 2.07 19.65 40.10 
H-350×350×12×19 CF2 334 527 63 25 1.86 19.00 40.10 
(SN490B) 平均 343 518 66 27 1.97 19.33 40.10 
梁ウェブ BW1 430 542 79 22 1.98 8.10 40.10 
H-400×200×8×13 BW2 441 553 80 22 2.15 8.05 40.10 
(SN490B) 平均 435 548 79 22 2.06 8.08 40.10 
梁フランジ BF1 385 529 73 24 2.03 13.00 40.00 
H-400×200×8×13 BF2 375 523 72 24 2.07 13.05 40.05 
(SN490B) 平均 380 526 72 24 2.05 13.03 40.03 
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3.2.2 載荷方法  
図 3.2 に実験装置を示す．実験装置に試験体の柱を，北側がローラー支持，南
側がピン支持となるように設置し，梁端部を自由端としている．なお，地震時
に相当する外力を，アクチュエータ(最大荷重 1000kN，最大変位 150mm) で梁
端部に荷重(Qb)を作用させる． 
図 3.3 に載荷計画を示す．載荷は，梁端の変形量を梁端部からパネルの中心ま
での距離(2500mm)で除して得られる全体変形角 Raによる変位制御で行った．こ
こで，梁端荷重と全体変形角の符号は，方杖部材に生じる軸力が引張となる向
きを正の向きと定義する(図 3.3(a))． 
図 3.3(b)に，繰り返し載荷で与えた全体変形角 Ra の履歴を示す．方杖なし部
分架構では，全体変形角 Ra = ±1/400 rad.を 1 サイクル，その後 Ra = ±1/200, ±1/100, 
±1.5/100, ±1/50, ±1/40rad. を各 2 サイクル，の漸増振幅の載荷を行った．方杖付
き部分架構では，上述の漸増振幅載荷を行った後，Ra = ±1.5/100 rad.の一定振幅
載荷を方杖部材が破壊するまで行った． 
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図 3.2 実験装置の概要 
  
ピン ローラー支持
アクチュエータ
1250 1250
2
5
0
0耐力壁
:Qb (–):Qb (+)
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(a)梁端荷重と架構全体変形角 
 
(b)全体変形角履歴 
図 3.3 載荷計画  
Qb (+)
Ra (+)
0.0025
Ra (rad)
Cycles
0.005
0.01
0.015
0.02
0.025
-0.0025
-0.005
-0.01
-0.015
-0.02
-0.025
First stage Second stage
(Increasing amplitude) (Constant amplitude, only for 
the reinforced subassemblage)
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3.2.3 変位測定計画 
 変位測定は，各部材毎に計測を行う．具体的には，全体変形，梁変形，柱変
形，接合部パネルのせん断変形，梁フランジ面外変形及び柱フランジ面外変形，
靭性型方杖の全体変形及び局部変形の下記に示した箇所の計測を行う． 
3.2.3.1 全体変形の測定 
 図 3.4(a)に示すように，試験体の位置(柱の両側)にピンとピンローラで固定し
たアルミ製のト字形治具に SDP-200R 変位計(精度 100×10-6/mm, ストローク
200mm)を取り付け，梁端(D1, D2)の変位量をそれぞれ測定し，その平均を全体
変形aとする． 
3.2.3.2 梁変形の測定 
 図 3.4(b)に示すように，試験体のパネル部分にピンとピンローラで固定したア
ルミ製の治具に SDP-100R 変位計(精度 100×10-6/mm, ストローク 100mm)を取り
付け，梁端(B1, B2)の変位量をそれぞれ測定し，その平均を梁変形 bとする． 
3.2.3.3 柱変形の測定 
 図 3.4(b)に示すように，試験体のパネル部分にピンとピンローラで固定したア
ルミ製の治具にCDP-10R変位計(精度1000×10-6/mm, ストローク10mm)を取り付
け，南側の柱端(C1, C2)，北側の柱端(C3, C4)の変位量をそれぞれ測定し，東西
の平均を柱変形 cとする． 
3.2.3.4 接合部パネルのせん断変形角の測定 
 図 3.4(c)に示すように，試験体のパネル部分にピンで固定したステンレス製の
治具に CDP-25R 変位計(精度 500×10-6/mm, ストローク 25mm)を取り付け，接合
部パネルの対角線の伸び(1, 2 (伸びる向きを正とする))を東西両面(東: P1, P3, 
西: P2, P3)でそれぞれ測定する．接合部パネルのせん断変形角 p は測定した値
より次式を用いて算出する． 
hh
hh
cb
cb
p





22
21
2

        (3-1) 
3.2.3.5 梁フランジ面外変形と柱フランジ面外変形の測定 
 図 3.4(d)に示すように，柱と梁にそれぞれピンで固定したアルミ製の治具に
CDP-25R 変位計(精度 500×10-6/mm, ストローク 25mm)を取り付け，東西の梁
(OB1, OB2)，東西の柱(CO1, CO2)の変位量をそれぞれ測定し，東西梁の平均を変
形量 ob，東西柱の平均を変形量 ocとする． 
3.2.3.6 方杖の全体変形の測定 
 図 3.4(e)に示すように，スプリットティと方杖本体の境界線上を不動点とし固
定したステンレス製の治具に CDP-50R 変位計(精度 100×10-6/mm, ストローク
50mm)を取り付け，K1 を測定する．方杖の全体変形を kaとする． 
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3.2.3.7 方杖の局部変形の測定 
 図 3.4(e)に示すようにボルトの中心間距離とストラット高さの上下をそれぞ
れ固定したステンレス製の治具に CDP-25R 変位計(精度 500×10-6/mm, ストロー
ク 25mm)を取り付け，K2, K3 を測定し各変位量とする．K2 を koとし，K3 を kl
とする． 
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図 3.4(a) 全体変形の計測  
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2
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図 3.4(b) 柱変形と梁変形の計測  
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図 3.4(c) パネル変形の計測 
 
 
図 3.4(d) 梁フランジ面外変形と柱フランジ面外変形の計測  
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図 3.4(e) 方杖部の変形測定 
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3.2.4 各部のひずみ測定計画 
 試験体に貼付したひずみゲージの位置を図 3.5(a), (b), (c)に示す．なお貼付した
ひずみゲージの種類を記号で記す(表 3.2)．ト字形部分骨組架構の試験体は，弱
パネルとなるように設計しているため，接合部パネル位置に 3 方向ひずみゲー
ジを貼付し，接合部パネルのひずみを確認する．なお，応力集中が想定される
接合部パネル周りの柱端部及び梁端部には，材軸方向に沿って，一方向ひずみ
ゲージを貼付する．また，方杖付部分骨組架構試験体では，スプリットティ近
傍に柱と梁それぞれ材軸方向に貼付し，柱，梁フランジの面外挙動をひずみで
確認する．なお，計測されたひずみの値のうち，靭性型方杖ストラット部のひ
ずみについての議論は次章で行うため，本章では言及しないこととする(部分骨
組本体の歪計測結果のうち主要なもののみを本章付録 3A.2 節に示す)． 
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表 3.2 ひずみゲージ 
 
  
Y
Z
X
記号 歪ゲージの種類
1方向歪ゲージ・・・YEFLA-5-10LT
3方向歪ゲージ・・・YEFRA-5-10LT
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図 3.5(a) 柱及びパネルの歪ゲージ貼付位置 
 
 
図 3.5(b) 梁及びパネルの歪ゲージ貼付位置  
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図 3.5(c) 方杖の歪ゲージ貼付位置  
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3.3 部分架構の弾塑性解析 
部分架構載荷実験結果に言及する前に，本節では部分架構の弾塑性挙動の推
定結果について述べる． 
第 2 章で，靭性型方杖を多折線弾塑性型の復元力特性を有する単一の軸抵抗
部材(トラス要素)とするモデル化を提案した．ここでは，その部材モデルを用い
た骨組解析によって評価できる，部分架構の弾塑性挙動を示す． 
ここで用いる部分骨組モデルを図 3.6 に示す．柱・梁部材は材端に塑性ヒンジ
を有する弾性梁要素(降伏後剛性を初期剛性の 10%と仮定)，パネルゾーンはバイ
リニア型(第 2 剛性が初期剛性の 5%)の復元力特性を有する純せん断パネル要素
[3.1]，方杖部材は 2 章で示した多折線弾塑性型の復元力特性を有するトラス要素
とする． 
本節で行う弾塑性解析は，架構の弾性解析結果を足しあわせて弾塑性解析結
果を得る，いわゆる静的陽解法と呼ばれる弾塑性解析である(我が国では rmin 法
として知られている方法[3.2])．つまり，骨組解析ソフトウェアを用いず，弾性
理論解を用いた手計算で弾塑性解析結果を得ている．部分架構の弾塑性解析の
内容は，本節末尾 3.3.2 節にて詳述する． 
なお、部分架構の弾性解析の詳細については，本章付録3B節にまとめて示し，
その結果を適宜本節にて引用する(方杖なし部分架構は静定構造であるため，力
のつり合い条件のみから各部の応力が求まり，弾性解析解を容易に得ることが
できる．しかし，方杖付き架構は 1 次の不静定構造であるため，方杖軸力を未
知数として構造の適合条件に関する方程式を解くことで弾性解析解を得ている)． 
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図 3.6 方杖付きト字形部分骨組の弾塑性解析モデル 
 
 
方杖なし架構の曲げモーメント略図 
 
 
方杖付き架構の曲げモーメント略図 
 
Qb
In-plane shear panel element
Spring element
modeling the ductile knee brace
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3.3.1 架構全体ならびに各部の剛性・耐力に関する計算 
3.3.1.1 各部の降伏耐力・全塑性耐力 
 本節では，梁，柱，パネル各部の降伏耐力と全塑性耐力を算出する． 
梁・柱部材の降伏モーメント Myは，柱・梁部材の断面係数 Zxとフランジの降
伏応力 fyから次式で得られる． 
yfxy ZM          (3.1) 
梁・柱部材は H 形断面なので(H-H×B×tw×tf, 梁: H-400.0×200.0×8.1×13.0, 柱
H-350.0×350.0×12.3×19.3 (板厚実測値))，フランジ・ウェブの降伏応力 fy, wyを
用いて，梁・柱部材の全塑性モーメント Mpは次式で得られる． 
   
 
yw
fw
fyffp
tHt
tHtBM  


4
2
2
    (3.2) 
パネルの全塑性状態に対応するパネルモーメントMppは，パネルゾーン体積 pV (= 
2db∙2dc∙tp)とパネル部のせん断降伏応力yを用いて次式で得られる． 
yppp VM          (3.3) 
以下に，各部の耐力の評価値を得る計算過程を示す(表 3.4)． 
【梁部材の降伏モーメント・全塑性モーメント】 
8
33
10301.2
12
)0.132400)(1.8200(
12
400200




xb I (mm
4) 
6
8
10150.1
2400
10301.2


xb Z (mm
3) 
よって，梁部材の降伏モーメント Mbyは， 
Mby = bZx fby = 1.150×106×380 = 4.370×108 (Nmm) = 4.370×105 (kNmm)． 
梁部材の全塑性モーメント Mbpは， 
435
4
)0.132400(1.8
)3800.13200)(0.13400(
2


bpM  
= 5.056×108 (Nmm) = 5.056×105 (kNmm)． 
【柱部材の降伏モーメント・全塑性モーメント】 
8
23
10007.4
12
)3.192350)(3.12350(
12
350350




xc I (mm
4) 
6
8
10290.2
2350
10007.4


xc Z (mm
3) 
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よって，柱部材の降伏モーメント Mcyは， 
Mcy= 2.290×10
6×343 = 7.855×108 (Nmm) = 7.855×105 (kNmm)． 
柱部材の全塑性モーメント Mcpは， 
354
4
)3.192350(3.12
)3433503.19)(3.19350(
2


cpM  
= 8.718×108 (Nmm) = 8.718×105 (kNmm)． 
【柱梁接合部パネルの全塑性時のパネルモーメント】 
pV = 2db∙2dc∙tp = 2×175×2×200×12.3 = 1.722×106 (mm3)． 
y = wcy / 3 = 354 / 3 = 204.4 (N/mm2)． 
よって，柱梁接合部パネルの全塑性時のパネルモーメント Mppは， 
86 10520.34.20410722.1 ppM (Nmm) =3.520×10
5 (kNmm)． 
3.3.1.2 梁・柱部材の曲げ剛性と柱梁接合部パネルのせん断剛性 
 本節では，T 形部分架構の梁・柱部材の曲げ剛性と柱梁接合部パネルのせん断
剛性の評価値を示す． 
梁・柱部材の曲げ剛性 EI は，素材試験より得られた H 形鋼フランジとウェブ
の各々のヤング係数 Ef, Ewを用いて，次式で得られる． 
ffww IEIEEI         (3.4) 
ここで，Iw, Ifは，それぞれ H 形断面図心周りのウェブ・フランジ部の断面二次
モーメントである． 
柱梁接合部パネルのせん断剛性Kpは，パネル部のせん断弾性係数Gを用いて，
次式で得られる． 
VGK pp          (3.5) 
以下に，各部の剛性の評価値を得る計算過程を示す(表 3.4)． 
【梁部材の曲げ剛性】 
梁のフランジ・ウェブのヤング率 bEf, bEwは，素材試験結果より(表 3.1)， 
bEf = 2.05×10
5 (N/mm2), bEw = 2.06×10
5 (N/mm2)． 
梁のフランジ・ウェブの H 形断面図心周りの断面二次モーメント bIf, bIwは， 
8
33
10948.1
12
)0.132400(200
12
400200




fb I (mm
4) 
7
3
10531.3
12
)0.132400(1.8


wb I (mm
4) 
よって，梁部材の曲げ剛性 EIbは， 
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)(kNmm10721.4)(Nmm10721.4 210213 


fbfbwbwbb IEIEEI
 
【柱部材の曲げ剛性】 
柱のフランジ・ウェブのヤング率 cEf, cEwは，素材試験結果より(表 3.1)， 
cEf = 1.97×10
5 (N/mm2), cEw = 2.10×10
5 (N/mm2)． 
柱のフランジ・ウェブの H 形断面図心周りの断面二次モーメント cIf, cIwは， 
8
33
10698.3
12
)3.192350(350
12
350350




fc I (mm
4) 
7
3
10095.3
12
)3.192350(3.12


wc I (mm
4) 
よって，柱部材の曲げ剛性 EIcは， 
)(kNmm10935.7)(Nmm10935.7 210213 


fcfcwcwcc IEIEEI
 
【柱梁接合部パネルのせん断剛性】 
 
4
5
10077.8
)3.01(2
1010.2
12







wc EG (N/mm2)   ( : ポアソン比(= 0.3)) 
よって，柱梁パネルゾーンのせん断剛性 Kpは， 
Kp = G∙ pV = … = 1.391×1011 (Nmm/rad) =1.391×108 (kNmm/rad) 
3.3.1.3 部分架構の各部の耐力に対応する梁端荷重の評価値 
 方杖なし部分架構における梁・柱・パネルの降伏・全塑性耐力に対応する梁
端荷重 Qbは，架構の寸法と各部の耐力のみから直ちに得られる(表 3.?(a))．これ
は，方杖なし部分架構が静定構造であり，力のつり合い条件のみから各部の応
力が求まるからである． 
ここで，梁部材の降伏耐力・全塑性耐力に対応する梁端荷重 Qby, Qbpは，それ
ぞれ次式で得られる． 
   
0.188
1752500
104.371 5






bb
yb
by
dl
M
Q (kN) 
   
5.217
1752500
105.056 5






bb
pb
bp
dl
M
Q (kN) 
柱部材の降伏耐力・全塑性耐力に対応する梁端荷重 Qcy, Qcpは，それぞれ次式で
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得られる． 
   
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柱梁接合部パネルの全塑性状態に対応する梁端荷重 Qppは，次式で得られる． 
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2001752500
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Q
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なお、以上の計算で用いた梁端荷重Qbと各部耐力の間の関係式の導出の詳細は，
本章付録 3B.3.2, 3B.3.3, 3B.4 節に記している． 
この計算結果から，方杖なし部分架構では Qpp < Qby < Qbp < Qcy < Qcp の関係
があり，梁端荷重 Qbを増加させるにつれてパネルゾーン→梁の順に降伏すると
想定される． 
一方，方杖付き架構では，各部の耐力と梁端荷重 Qbの間に簡単な関係式を見
出すことはできない．これは，方杖付き架構が(1 次の)不静定構造であること，
方杖部材の降伏につれて各部の応力配分が変わること，が理由である．したが
って，各部の耐力に対応する梁端荷重を得るためには，梁端荷重 Qbを増加させ
ながら方杖部材の降伏による瞬間剛性の変化を捉えつつ弾塑性解析を行うこと
が必要となる．なお，不静定構造の解法としては，方杖軸力を未知数として構
造の適合条件に関する方程式を解く方針を採っている．その詳細は，本章付録
3B 節にまとめて示す．また、その不静定構造の弾性解析結果に基づく方杖付き
架構の弾塑性解析の詳細については後述する． 
方杖なし架構との比較のために，解析の結果として得られる方杖付き架構の
各部耐力に対応する梁端荷重の算定結果のみを，弾塑性解析の説明に先行して
表 3.?(b)に示す．この結果から，靭性形方杖部材を取り付けることでパネル全塑
性モーメント時の梁端荷重が上昇することが確認できる(182.8 kN → 197.8 kN)． 
3.3.1.4 部分架構の初期剛性の評価値 
 次に，部分架構の初期剛性について述べる．部分架構の梁端部の変形は，梁・
柱・パネル・方杖各部の変形による梁端部変形への寄与分の和となるので(本章
付録 3B.?節)，部分架構の全体剛性もそれらの寄与分を重ねあわせることで得ら
れる．具体的には，単位梁端荷重あたりの梁・柱・パネル・方杖各部の変形に
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よる梁端部変形をそれぞれ Fb, Fc, Fp, Fk (つまり，剛性の逆数)とすると，部分架
構の全体変形に関する剛性 calK は，次式で得られる． 
kpcb
cal
FFFF
K


1
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表 3.3 梁・柱・パネルの耐力と剛性 
部位 全塑性耐力 降伏耐力 曲げ剛性またはせん断剛性 
(×105 kNmm) (×105 kNmm)  
梁 Mbp = 5.056 Mby = 4.370 EIb = 4.721×1010 kNmm2 
柱 Mcp = 8.718 Mcy = 7.855 EIc = 7.935×1010 kNmm2 
パネル Mpp = 3.520 - Kp = 1.391×108 kNmm/rad 
 
表 3.4 部分架構の梁・柱・パネルの降伏・全塑性耐力に対応する梁端荷重 
(a)方杖なし架構 
部位 
全塑性耐力時 降伏耐力時 
(kN) (kN) 
梁 217.4 188.0 
柱 830.3 748.1 
パネル 182.8 - 
 
(b)方杖付き架構 
部位 
全塑性耐力時 降伏耐力時 
(kN) (kN) 
梁 314.6 272.0 
柱 830.3 748.1 
パネル 197.8 - 
 
表 3.5部分架構の初期剛性の評価値 
試験体 
Kb Kc Kp calK 
(kN/mm) (kN/mm) (kN/mm) (kN/mm) 
方杖なし 11.27 102.8 37.0 8.50 
方杖付き 11.58 104.1 38.4 7.90 
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3.3.2 部分架構全体の弾塑性挙動評価 
 3.3.1 節に示した部分架構各部の剛性・耐力に基づき，本節では部分架構全体
の単調載荷における弾塑性挙動を算定する． 
3.3.2.1方杖なし部分架構の梁端荷重-全体変形関係 
 方杖なし部分架構の単調載荷における梁端荷重-全体変形関係は，3.3.1.3 節で
求めた梁・柱・パネル各部の耐力に相当する梁端荷重時に折れ点を持つ、折れ
線形の荷重-変形関係曲線となる．これは，前述のとおり，静定構造の方杖なし
部分架構における梁・柱・パネルの降伏・全塑性耐力に対応する梁端荷重 Qbは
架構の寸法と各部の耐力のみから直ちに得られることによる． 
図 3.7に方杖なし部分架構の梁端荷重Qb-全体変形角Ra関係曲線の評価結果を
示す．以下，この曲線を得るための計算の詳細を記す(上述の通り，折れ点に対
応する梁端荷重は表 3.4(a)で判明しているので，それぞれの梁端荷重の間の荷重
時の剛性がわかれば，折れ線の形状を決定できる)． 
(i)荷重-変形関係の第 1 剛性 
初期剛性を示すのは，パネルの全塑性耐力に相当する梁端荷重 Qpp = 182.73 kN
までとなる．本章付録(3B.9)式より，方杖なし架構の第 1剛性を次のように得る． 
   
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3
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3
1037.1
1250
2500
2001752500
2500
1250
10935.76
2001250
1020.43
1752500



















f  
 =1.255×10-4 (mm/N) 
63.7967
10255.1
11
4



f
Q
K b

(N/mm) 
よって，第 1 折れ点における梁端変形1ならびに対応する全体変形角 Ra1は，次
のように得られる． 
94.22
967.7
83.182
1  (mm) 
Ra1 = 22.94 / 2500 = 9.176×10-3 (rad) 
(ii)荷重-変形関係の第 2 剛性 
第 2 剛性を示すのは，パネルの全塑性耐力に相当する梁端荷重 Qpp = 182.73 kN
から梁の全塑性耐力に相当する梁端荷重 Qbp = 217.45 kN までとなる．この時に
は，パネルは降伏しているので，パネルせん断剛性を初期剛性の 5%の値とする．
同じく，本章付録(3B.9)式より，方杖なし架構の第 2 剛性を次のように得る． 
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よって，第 2 折れ点における梁端変形1ならびに対応する全体変形角 Ra1は，次
のように得られる． 
07.4594.22
565.1
83.1825.217
2 

 (mm) 
Ra2 = 45.07/2500=1.802×10-2 (rad) 
 (iii)荷重-変形関係の第 3 剛性 
第 3 剛性を示すのは，梁の全塑性耐力に相当する梁端荷重 Qbp = 217.45 kN 以
上の時である．この時には，パネル・梁端は降伏しているので，パネルせん断
剛性を初期剛性の5%，梁部材の曲げ剛性を初期剛性の10%の値とする．同じく，
本章付録(3B.9)式より，方杖なし架構の第 3 剛性を次のように得る． 
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
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図 3.7 方杖なし部分架構の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra 関係 
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3.3.2.2 方杖付き架構の荷重-変形関係 
 方杖付き部分架構の単調載荷における梁端荷重-全体変形関係は，3.3.1.3 節で
求めた梁・柱・パネル各部の耐力に相当する梁端荷重時に折れ点を持つ、折れ
線形の荷重-変形関係曲線となる．ただし，方杖なし部分架構と異なり，方杖付
き部分架構における梁・柱・パネルの降伏・全塑性耐力に対応する梁端荷重 Qb
は架構の寸法と各部の耐力のみから直ちには得られない．前述の通り，各部の
耐力に対応する梁端荷重を得るためには，梁端荷重 Qbを増加させながら方杖部
材の降伏による瞬間剛性の変化を捉えつつ弾塑性解析を行うことが必要である． 
図 3.8に方杖付き部分架構の梁端荷重Qb-全体変形角Ra関係曲線の評価結果を
示す．以下，この曲線を得るための計算(つまり，方杖付き部分架構の弾塑性解
析)の詳細を記す．ここで，方杖部材の軸力 N-全体軸方向変形a関係は，2 章の
単体載荷実験の試験体 H2-60 について得た N-a関係モデルを用いる． 
 
(i)荷重-変形関係の第 1 剛性 
最初は，方杖部材・パネル・梁・柱はいずれも弾性である．そこで，方杖部
材の剛性 k を初期剛性 39.67 kN/mm (= 39.67×103 N/mm)として，部分架構の第 1
剛性を次のように得る． 
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次に，梁端荷重を増加させるにつれて架構の各部の中で最初に降伏する部位
(つまり，瞬間剛性が変化する部位)を求めたい(その時点での梁端荷重が荷重-変
形関係曲線における第 1 折れ点での梁端荷重となる)． 
そこで，方杖部材が最も早く降伏すると仮定する．方杖部材が降伏する時の軸
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力は，N = 55.7 kN である(2.6.1 節)．この方杖軸力に達する時の梁端荷重 Qbは，
本章付録(3B.28)式より， 
1.105
530.0
7.55

r
N
Qb  (kN) 
である．この時点で他の部位が降伏・全塑性耐力に達していなければ，最初の
降伏部位は(仮定の通り)方杖部材ということになる．実際，Qb = 105.1 kN 時の
パネルモーメントを本章付録(3B.37)式より求めると， 
8.1730
2
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8.1730 bp QM  
0.1818118.17301.105  (kNmm) < Mpp = 3.520×10
5 (kNmm) 
となり，パネルはまだ耐力に達していないことがわかる． 
 よって，第 1 折れ点における梁端変形1ならびに対応する全体変形角 Ra1は，
次のように得られる． 
35.12
505.8
1.105
1  (mm) 
Ra1 = 12.35 / 2500 = 4.94×10-3(rad) 
(ii)荷重-変形関係の第 2 剛性 
上記(i)の方杖の降伏直後は，パネル・梁・柱は弾性に留まり，方杖部材の(瞬
間)剛性 k は第 2 剛性 31.49 kN/mm (= 31.49×103 N/mm)である．このとき，部分架
構の第 2 剛性を次のように得る． 
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


frf
Q
K b

(N/mm) 
梁端荷重を増加させるにつれて，次に耐力に達して瞬間剛性が変化する部位
を求めたい．ここで，次に(パネル耐力よりも先に)方杖が第 2 折れ点に達すると
仮定しよう．方杖が第 2 折れ点に達する時の方杖軸力は N = 77.5 kNである(2.6. 1
節)．このとき，上述の(i)の状態から(ii)の状態に至るまでの方杖軸力の増分N
 3-31 
 
は 
N = 77.5 – 55.7 = 21.8(kN) 
で，方杖軸力にこれだけの増分を与えるために必要な梁端荷重の増分Qbは 
7.50
430.0
8.21

r
N
Qb

 (kN) 
となる．よって，荷重-変形関係の第 2 折れ点に相当する梁端荷重は 
7.1557.501.105 bQ (kN) 
となる．ここで，荷重-変形関係の第 1 折れ点から第 2 折れ点に達する間のパネ
ルモーメントの増分pM’について，本章付録(3B.37)式より 
4.1767
2
200175893
430.0
1250
2500
2001752500 




 



b
p
Q
M
(mm) 
4.1767 bp QM  (mm) 
7.895394.17677.50  (kNmm) 
よって，荷重-変形関係の第 2 折れ点でのパネルモーメントは 
pM’ = 181811.0 + 7.89539 = 271350.7 (kNmm) < Mpp = 3.520×105 (kNmm) 
となり，パネルはまだ耐力に達しておらず，第 2 折れ点での耐力到達部位が仮
定通りでよかったことがわかる． 
 よって，第 2 折れ点における梁端変形2ならびに対応する全体変形角 Ra2は，
次のように得られる． 
38.18
398.8
05.1057.155
35.122 

 (mm) 
Ra2 = 18.33/ 2500 =7.33×10-3(rad) 
 (iii)荷重-変形関係の第 3 剛性 
上記(ii)の方杖の第 2 折れ点直後は，パネル・梁・柱は弾性に留まり，方杖部
材の(瞬間)剛性 k は第 3 剛性 4.52 kN/mm (= 4.52×103 N/mm)である．このとき，
部分架構の第 3 剛性を次のように得る． 
5
0 10494.1
f  (mm/N) 
6
1 10985.2
 (mm/N) 
(パネル・梁・柱の剛性が(ii)と変わらないので，f0, 1も(ii)と同じ値になる) 
067.0
4520
1
10985.2
10494.1
6
5






r  
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4.8031
10494.1067.00001255.0
11
5
0





frf
K (N/mm) 
梁端荷重を増加させるにつれて，次に耐力に達して瞬間剛性が変化する部位
を求めたい．ここで，次に(パネル耐力よりも先に)方杖が第 3 折れ点に達すると
仮定しよう．方杖が第 3 折れ点に達する時の方杖軸力は N = 84.2 kN である(2.6.1
節)．このとき，上述の(ii)の状態から(iii)の状態に至るまでの方杖軸力の増分N
は 
N = 84.2 – 77.5 = 6.7(kN) 
で，方杖軸力にこれだけの増分を与えるために必要な梁端荷重の増分Qbは 
100
067.0
7.6

r
N
Qb

 (kN) 
となる．よって，荷重-変形関係の第 3 折れ点に相当する梁端荷重は 
7.2551007.155 bQ (kN) 
となる．ここで，荷重-変形関係の第 2 折れ点から第 3 折れ点に達する間のパネ
ルモーメントの増分pM’について，本章付録(3B.37)式より 
6.1900
2
200175893
067.0
1250
2500
2001752500 




 


b
p
Q
M


(mm) 
6.1900 bp QM  (mm) 
1900606.1900100  (kNmm) 
よって，荷重-変形関係の第 3 折れ点でのパネルモーメントは 
pM’ =271350.7 + 190060= 461410.7 (kNmm) > Mpp = 3.520×105 (kNmm) 
となり，パネルモーメントが全塑性時のパネルモーメント Mppを超過してしまっ
ている．これは，パネル耐力よりも先に方杖が第 3 折れ点に達するとした仮定
が正しくないことを意味する．この計算結果から、次に耐力に達するのはパネ
ルゾーンだとわかる． 
(iii’)荷重-変形関係の第 3 剛性(再計算) 
上記(iii)の計算過程より，方杖部材の第 2 折れ点に達した後に耐力に達する部
位はパネルゾーンである．よって，荷重-変形関係の第 3 折れ点は，パネルが全
塑性状態に達する時点である．以下，その時点での梁端荷重と梁端変形を算定
する． 
5
0 10494.1
f  (mm/N) 
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6
1 10985.2
 (mm/N) 
(パネル・梁・柱の剛性が(ii)と変わらないので，f0, 1も(ii)と同じ値になる) 
067.0
4520
1
10985.2
10494.1
6
5






r  
4.8031
10494.1067.00001255.0
11
5
0





frf
K (N/mm) 
(方杖・パネルゾーン・梁・柱の剛性が(iii)と同じなので，これらの値も(iii)の
時と同じである) 
次に，上述の(ii)の状態(方杖軸力 N = 77.5 kN)からパネルゾーンが全塑性状態
に至るまでの方杖軸力の増分N を未知数として，パネルモーメントが全塑性耐
力 Mppとちょうど等しくなるようにその値を求める．方杖軸力にこれだけの増分
を与えるために必要な梁端荷重の増分Qb ならびにそれに伴うパネルモーメン
トの増分pM’は次のようになる． 
N
r
N
Qb 

 92.14 (kN) 
6.1900 bp QM   
NN  3.285076.190092.14  (kNmm) 
すると，この時のパネルモーメントは 
NMp  3.285077.271350 (kNmm) 
となる．これがパネル全塑性耐力 Mppと等しくなることから 
 2713350.7 + 28507.3∙N = 3.520×105 
よって， 
827.2
3.28507
7.27135010520.3 5


N (kN) 
となる．したがって，パネル全塑性耐力時の方杖の軸力は， 
33.8083.25.77 N (kN) 
となり，梁端荷重の増分Qbも次のように得られる．
NQb   92.14 4.4283.292.14  (kN) 
以上により，荷重-変形関係の第 3 折れ点に対応する梁端荷重ならびに第 3 折れ
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点における梁端変形3ならびに対応する全体変形角 Ra3を次のように得る． 
1.1984.427.155 bQ (kN) 
66.23
031.8
7.1551.198
38.183 

 (mm) 
Ra3 = 23.66 / 2500 = 9.468×10-3(rad) 
(iv)荷重-変形関係の第 4 剛性 
上記(iii’)より，荷重-変形関係の第 3 折れ点以降は，方杖部材の第 2 折れ点に
達しており，パネルゾーンは降伏している．よって，方杖部材の(瞬間)剛性 k は
第 3 剛性 4.52 kN/mm (= 4.52×103 N/mm)，パネルゾーンの(瞬間)剛性は初期剛性
の 5%となる．このとき，部分架構の第 4 剛性を次のように得る． 
       
125010935.7212
2002893125032008932500
10720.426
175289325003175893
10
2
10
2
0





f  
 
91085.62
200175893
1250
2500
2001752500








  
4466 10126.110028.110752.110053.8   (mm/N) 
     
9
2
10
3
10
3
1
1085.62
200175893
10935.76
200893
10720.46
175893








  
5576 10158.210952.110991.610307.1   (mm/N) 
464.0
4520
1
10158.2
10126.1
5
4






r  
9.2047
10126.1464.000054.0
11
4
0







frf
Q
K b

(N/mm) 
梁端荷重を増加させるにつれて，次に耐力に達して瞬間剛性が変化する部位
は方杖部材で，方杖が第 3 折れ点に達する時である．よって，荷重-変形関係に
おける次の折れ点までの方杖軸力増分N は 
N = 84.2 – 80.3 = 3.9 (kN) 
である．これに対応する梁端荷重増分Qbは以下のように得られる． 
41.8
464.0
9.3

r
N
Qb

 (kN) 
以上により，荷重-変形関係の第 4 折れ点に対応する梁端荷重ならびに第 4 折れ
点における梁端変形4ならびに対応する全体変形角 Ra4を次のように得る． 
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5.20641.81.198 bQ  (kN) 
79.27
048.2
41.8
66.234  (mm) 
Ra4 = 27.98 / 2500 = 1.12×10-2(rad) 
(v)第 4 折れ点後の剛性 
上記(iv)より，荷重-変形関係の第 4 折れ点以降は，方杖部材の第 3 折れ点に達
しており，パネルゾーンは降伏している．よって，方杖部材の(瞬間)剛性 k は第
4 剛性 2.28 kN/mm (= 2.28×103 N/mm)，パネルゾーンの(瞬間)剛性は初期剛性の
5%となる．このとき，部分架構の第 5 剛性を次のように得る． 
4
0 10126.1
f  (mm/N) 
5
1 10158.2
  (mm/N) 
(パネル・梁・柱の剛性が(iv)と変わらないので，f0, 1も(iv)と同じ値になる) 
245.0
2280
1
10158.2
10126.1
5
4






r  
3.1949
10126.1245.000054.0
1
4




K (N/mm) 
 
 図 3.9 に，方杖なし・方杖付き部分架構の単調載荷下での荷重-変形関係の評
価結果をまとめて示す．方杖部材を取り付けることで部分架構の剛性と耐力が
向上する傾向が荷重-変形関係曲線に表れていることがわかる． 
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図 3.8方杖付き部分架構の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra 関係 
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図 3.9 方杖なし・方杖付き部分架構の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra関係の比較 
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3.4 部分架構実験結果 
 本節では，部分架構載荷実験結果のうち，主に変位計測の結果を中心に述べ
る．なお、試験体の状況などの主要な観察結果は本章付録 3A.3 節に示し，本節
では適宜それらに言及する． 
 
3.4.1 架構の全体変形挙動 
3.4.1.1梁端荷重-全体変形角関係 
 部分架構試験体 2 体の漸増振幅載荷時の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra関係を図
3.10 に示す．図 3.10(a), (b)より，方杖なし・方杖付き両試験体共に，安定した履
歴曲線が得られていることがわかる．同図には，3.3 節で求めた部分架構の初期
剛性の計算結果も示す．この結果から，両試験体共に実験結果の初期剛性と計
算結果は良い対応を示していることが確認できる．また，同図中には，最大耐
力を▽，△プロットで示す．両試験体の最大耐力を比較すると，全体変形角+1/40
の最終サイクル時に，方杖付き試験体の最大耐力(258kN)は方杖なし試験体の最
大耐力(227kN)に対し，14% の耐力上昇が確認された(図 3.10(c))． 
 図 3.11 に，一定振幅で載荷を行った方杖付試験体の梁端荷重 bQ-全体変形 aR
関係を示す．28 サイクル目まで安定した履歴曲線を描き，29 サイクル目の負載
荷から正載荷へと切り替わる近傍の荷重で，靭性型方杖のストラットが完全に
破断したため，載荷を終了した． 
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(a)方杖なし部分架構 
 
 
(b)方杖付き部分架構 
図 3.10 漸増振幅載荷時の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra 関 
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(c)方杖有無の比較 
図 3.10漸増振幅載荷時の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra 関係(続) 
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図 3.11方杖付き部分架構の一定振幅載荷時の梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra 関係 
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3.4.1.2 架構全体変形に関する剛性・耐力評価 
 次に，梁端荷重 Qb-全体変形角 Ra関係の実験結果から部分架構試験体の剛性・
耐力を評価する．方杖なし部分骨組架構をパネル先行降伏として設計している
ため，図 3.12 に部分架構試験体の降伏耐力及び全塑性耐力の実験値 expQby, expQbp
とパネル耐力計算値 Qpp を示す.ここで，expQby, expQbp の算定に際しては，Qb-Ra
関係曲線から得た骨格曲線を用いて，2 章の方杖単体実験で用いた評価方法と同
様の方法を採用した(2.4.3.3 節)． 
始めに，耐力評価の前提となる部分架構試験体の初期剛性の実験値 expK の評
価を行った結果を表 3.6 に示す．ここで，初期剛性の実験値 expK を得る方法は，
2 章の方杖単体実験で用いた評価方法と同様の方法で，全体変形角 Ra = ±1/400 
rad.のサイクルにおける実験値に関する回帰直線の傾きとして決定した(2.5.2 節
に記したのと同様の方法)．その結果，方杖なし・方杖付き部分架構試験体で正
載荷時と負載荷時の初期剛性の比がそれぞれ 1.05, 1.07 と 1 に非常に近い値とな
り，正負でほぼ同様な初期剛性を示していることが確認できた． 
表 3.7(a), (b)に，部分架構試験体の降伏耐力及び全塑性耐力の実験値 expQby, 
expQbpをまとめて記す．降伏耐力の実験値 expQbyに関しては方法 1～4 (2.4.3.3 節)
を用いて，実験値の全塑性耐力の実験値 expQbpに関しては方法 5，6 を用いて，
正載荷時と負載荷時の耐力評価を各々行った．その結果，正載荷時に対する負
載荷時の耐力の比は，expQby では方杖なし部分架構で 0.82～1.02，方杖付き部分
架構で 0.83～1.05，expQbp では方杖なし部分架構で 0.93～0.99，方杖付き部分架
構で 0.83～1.03 となった．正載荷時と負載荷時の耐力評価値の違いが表れるの
は，漸増載荷時に新しい振幅を初めて経験する正載荷側で最初の降伏が起こる
ことが理由と考えるが、その影響は耐力評価結果には大きく表れず，正載荷時
と負載荷時の耐力評価値はほぼ同様であると言える(表 3.7(c))． 
パネルの降伏耐力計算値を全体変形の耐力実験値と比較すると，方杖なし部
分架構では，方法 5 が最も実験値に近い値を示し，方杖付き部分架鋼では，降
伏実験値の方法 2 が最も実験値に近い値を示した． 
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(i)降伏耐力                 (ii)全塑性耐力 
(a)方杖なし部分架構 
 
 
(i)降伏耐力                 (ii)全塑性耐力 
(b)方杖付き部分架構 
図 3.12 架構全体変形に関する耐力実験値の評価 
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表 3.6 骨組全体変形に関する初期剛性の実験値 
試験体 expK (kN/mm) 正/負 
方杖なし 7.73 (正側) 7.23 (負側) 1.05 
方杖付き 8.47 (正側) 8.07 (負側) 1.07 
 
 
 
表 3.7 部分架構の耐力の実験値 
(a)降伏耐力 
試験体 
expQby (kN) 
正側 負側 
1 2 3 4 1 2 3 4 
方杖無 85 169 166 135 125 169 162 161 
方杖付 110 197 192 182 115 188 192 176 
 
(b)全塑性耐力の実験値 
試験体 
expQbp (kN) 
正側 負側 
5 6 5 6 
方杖無 152 192 163 193 
方杖付 181 191 175 230 
 
(c)正負両側の耐力値の比較 
試験体 
正/負 
1 2 3 4 5 6 
方杖無 0.82 1.00 1.02 0.84 0.93 0.99 
方杖付 0.88 1.05 1.00 1.03 1.03 0.83 
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3.4.2 部分架構各部の局部挙動 
3.4.2.1 梁部材の局部挙動 
 各試験体の梁端荷重 Qb-梁変形 Rb関係を図 3.13(a), (b)に示す．同図には，3.3
節で求めた梁部材の弾性剛性，耐力の計算結果も併せて示す．方杖なし・方杖
付き部分架構のどちらについても，梁部材の初期剛性は計算結果と概ねよい対
応を示している．耐力について見ると，方杖なし部分架構では梁部材は降伏を
超えて全塑性状態に近い状態に至っているが(このことが Qb-Rb 関係履歴曲線が
左右に広がっていることの理由だろう)，方杖付き部分架構では降伏に至ってい
ないことがわかる。 
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(a)方杖なし 
 
 
(b)方杖付き 
図 3.13 梁端荷重 Qb-梁変形 bR 関係  
-300
-200
-100
0
100
200
300
-0.015 -0.01 -0.005 0 0.005 0.01 0.015
Qb (kN)
Rb (rad)
Qbp
Qbp
Qyp
Qyp
Kb
-300
-200
-100
0
100
200
300
-0.015 -0.01 -0.005 0 0.005 0.01 0.015
Qb (kN)
Rb (rad)
Qyp
Qyp
Kb
 3-47 
 
3.4.2.2 パネルゾーンの局部挙動 
 各試験体の梁端荷重 Qb-接合部パネルのせん断変形角 p関係を図 3.14(a), (b)
に示す．同図には，パネルゾーンの弾性剛性と全塑性耐力の計算値も併せて示
す．なお、方杖なし部分架構では，全体変形角 Ra = ±1/200 の載荷サイクル以降
で計測に不具合があったため，以降の実験結果は裏面側の変位計の値を用いた
推定結果を示している．いずれの試験体でも，剛性と耐力計算値は実験結果と
概ねよく符合していることが同図より確認できる． 
図 3.15(a), (b), 表 3.8, 3.9 に，パネルゾーンの剛性・耐力実験値を示す．剛性・
耐力実験値の評価方法は，3.4.1.2 節に記したのと同様に，2.4.3.3 節に記した複
数の方法による．この結果によると，降伏耐力実験値は評価方法によって大き
く異なるが，方法 5 による実験値が最も計算値に近いことがわかる．  
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(a)方杖なし部分架構 
 
 
(b)方杖付き部分架構 
図 3.14 梁端荷重 Qb-接合部パネル変形角 p関係  
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(i)降伏耐力                 (ii)全塑性耐力 
(a)方杖なし部分架構 
 
 
(i)降伏耐力                 (ii)全塑性耐力 
(b)方杖付き部分架構 
図 3.15 柱梁接合部パネルゾーンに関する耐力実験値の評価 
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表 3.8 パネルゾーンに関する初期剛性の実験値 
試験体 expKp (kN/mm) 正/負 
方杖なし 584.2(正側) 93.6(負側) 6.24 
方杖付き 376.3(正側) 106.9(負側) 3.19 
 
 
表 3.9 パネルゾーンの耐力の実験値 
(a)降伏耐力 
試験体 
expQby (kN) 
正側 負側 
1 2 3 4 1 2 3 4 
方杖無 49 93 72 63 49 152 138 158 
方杖付 70 103 65 83 58 143 128 108 
 
(b)全塑性耐力の実験値 
試験体 
expQbp (kN) 
正側 負側 
5 6 5 6 
方杖無 158 96 158 148 
方杖付 177 134 168 162 
 
(c)正負両側の耐力実験値の比較 
試験体 
正/負 
1 2 3 4 5 6 
方杖無 1.00 0.61 0.52 0.40 1.00 0.65 
方杖付 1.21 0.72 0.51 0.77 1.05 0.83 
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3.4.2.3 方杖の全体変形及び局部変形 
 方杖付き部分架構試験体での梁端荷重 Qb-方杖全体変形 ka関係ならびに梁端
荷重 Qb-方杖ストラット変形 kl関係を図 3.16, 3.17 に示す．なお，載荷途中で一
部の変位計が方杖部材と変位計取り付け治具の干渉が生じたため，(i) Ra = 
±1/100 rad.の第 1 サイクルで変位計の盛り換え，(ii) Ra = ±1.5/100 rad.の第 1 サイ
クルでは梁側の不動点を 40mm 外側へ移動，(iii) Ra = ±1/50 rad.の第 1 サイクル
では柱側の不動点を 40mm 外側へ移動した(図 3.4(e))．これら各々の措置に対し
ては，計測データの一部を同一梁端変形の他のサイクルでの値から推定して得
た．具体的には，(i)については Ra = ±1/100 rad.の第 1 サイクルの負載荷時のデー
タが正しく測定できていなかったため Ra = ±1/100 rad.の第 2 サイクルの負載荷
時のデータで置き換え，(ii)と(iii)については計測不良となった時点で一端除荷し
変位計移設後に再度所定の変位まで載荷を行っているため，やり直しをして得
た荷重-変形関係データで置き換えた． 
 図 3.18, 表 3.10, 3.11 に，Qb- ka 関係から得られる剛性・耐力の実験値をまと
めて示す．剛性・耐力実験値の評価方法は，3.4.1.2 節に記したのと同様に，2.4.3.3
節に記した複数の方法による．この結果によると，降伏耐力実験値は評価方法
によって大きく異なるが，方法 1 によるものが最も計算値に近いことが分かる．
一方，全塑性耐力実験値は，方法 5 と方法 6 でばらつきはほとんどなかったが，
方法 5 による評価方法の方が計算値に近いことが分かった． 
なお，方杖付き部分架構試験体では，方杖取り付け部にスチフナを配して方
杖取付け部の局所変形が無視できる程度に補強を行った(図 3.1(b))．しかし，実
物件などへの適用に際して同箇所へのスチフナ配置を省く場合については，ス
プリットティ接合部の局所剛性・耐力についての多数の既往研究を参考にした
別途検討が必要である． 
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図 3.16 梁端荷重 Qb-方杖全体変形 ka関係 
 
 
図 3.17 梁端荷重 bQ-ストラット変形 kl関係 
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(i)降伏耐力                   (ii)全塑性耐力 
図 3.18 架構の方杖全体変形に関する耐力実験値の評価 
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表 3.10 架構の方杖全体変形に関する初期剛性の実験値 
試験体 expKp (kN/mm) 正/負 
方杖付 93.0(正側) 87.0(負側) 1.07 
 
表 3.11 方杖部材の耐力の実験値 
(a)降伏耐力 
試験体 
expQby (kN) 
正側 負側 
1 2 3 4 1 2 3 4 
方杖付 92 181 172 145 115 192 178 195 
 
(b)全塑性耐力 
試験体 
expQbp (kN) 
正側 負側 
5 6 5 6 
方杖付 184 179 195 183 
 
(c)正負両側の耐力の比較 
試験体 
正/負 
1 2 3 4 5 6 
方杖付 0.80 0.94 0.97 0.74 0.94 0.98 
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3.5 ト字形部分架構の繰り返し弾塑性解析 
3.3 節で，靭性型方杖を有する部分架構の単調載荷下における弾塑性解析結果
を示した．本節では，繰り返し載荷実験結果が繰り返し載荷下での弾塑性解析
結果とどの程度よく符合するかを検証する． 
図 3.19 に，方杖なし・方杖付き部分架構の Qb-Ra 関係について単調載荷解析
結果と繰り返し実験結果を比較して示す．この結果より，繰り返し載荷実験結
果が繰り返し載荷弾塑性解析でよく再現できることが期待される． 
実際，図 3.20 に，方杖なし・方杖付き部分架構の Qb-Ra 関係の繰り返し載荷
下における実験値と解析値を比較して示す．なお，弾塑性解析における繰り返
し硬化則としては，移動硬化則を採用している．同図によると，方杖なし部分
架構では，解析結果が実験結果を非常によく再現できている(図 3.20(a))．一方，
方杖付き部分架構でも解析結果は実験結果を概ね再現できているが，解析で得
られる耐力が実験結果をやや過大(10%程度)に評価している(図 3.20(b))．考えら
れる理由の一つは，パネルゾーンが単純なバイリニア型でモデル化されている
ため，パネルの一部降伏から全断面せん断降伏に至る変形域でのパネルモーメ
ントが高めに評価されていることである．よって，パネルゾーンの復元力特性
を詳細なものに改めることで解析精度が向上する可能性があると考える．なお，
靱性型方杖は，強度型方杖と比較して，架構の耐力・剛性に寄与する程度が小
さいため，方杖のモデル化(N－a 関係)の精度が骨組の全体挙動に与える影響は
あまり大きくない． 
 図 3.21(a)～(b)に，各サイクルで荷重-変形関係の繰り返し履歴の実験値とモデ
ルを比較した図を示す．方杖なし・方杖付き部分架構の繰り返し履歴曲線が囲
む面積について実験結果と弾塑性解析モデルの挙動を比較してモデルの妥当性
を論じる．方杖なし部分架構の実験値とモデルを比較すると全体変形角 Ra=0.01
では，0.77 と実験値を低く評価している．これは，弾性までのモデル評価は面
積を持たないため，初期のサイクルにおいては，その影響があると考えられる．
一方，実験値は架構の降伏耐力近傍となるため，わずかに変形を伴っている．
なお，全体変形角 Ra=0.005 では，モデルの面積は弾性のため面積をとらないも
のとする．Ra=0.01 以降 1.28～1.31 となり，実験値を高く評価することとなった．
方杖付き部分架構の実験値とモデルを比較すると方杖なし架構と同様に，弾性
までのモデル評価は面積を持たないため，0.43 と実験値を低く評価している．
Ra=0.01 以降 1.09～1.14 となり，方杖なし架構と同様に実験値をわずかに高く評
価する結果となった (表 3.12)． 
図 3.21(c)に，靭性型方杖のみの各サイクルでの荷重-変形関係の繰り返し履歴
モデルを示す．2 章で作成した靭性型方杖単体の履歴モデル(図 2.29(a))をもとに
弾塑性モデルで使用した，架構の梁端荷重と方杖軸力との関係式から，全体変
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形角に対応する時の耐力を算出し，その耐力に対する軸力を靭性型方杖単体の
履歴モデルにプロットし，全体変形角に対応する各ステップの履歴曲線を方杖
の寄与分とする．そのため，架構の面積としては，架構モデルから方杖単体モ
デルの寄与分を差し引いた残りとなる(表 3.12)．全体変形角 Ra=0.01 では，34%,
全体変形角 Ra=0.015 以降では，10%，架構に対する方杖の寄与していることが
分かった．これは，方杖が早期に降伏するため，弾性から降伏後のサイクルに
おいて最も方杖が寄与していると考えられる． 
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(a)方杖なし部分架構 
 
 
 (b)方杖付き部分架構 
図 3.19 ト字形部分骨組の弾塑性解析結果 
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(a)方杖なし部分架構 
 
 
 (b)方杖付き部分架構 
図 3.20 ト字形部分骨組の弾塑性解析結果 
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(i) Ra=0.005 (1/200)                    (ii) Ra=0.01 (1/100) 
 
(iii) Ra=0.015 (1.5/100)                    (iv) Ra=0.02 (1/50) 
 
(v) Ra=0.025 (1/40)                             
(a)方杖なし部分架構 
図 3.21 各ステップの吸収エネルギーの比較 
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(i) Ra=0.005 (1/200)                    (ii) Ra=0.01 (1/100) 
 
(iii) Ra=0.015 (1.5/100)                    (iv) Ra=0.02 (1/50) 
 
(v) Ra=0.025 (1/40)                             
(b)方杖付き部分架構 
図 3.21 各ステップの吸収エネルギーの比較(続) 
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(i) Ra=0.005 (1/200)                    (ii) Ra=0.01 (1/100) 
 
(iii) Ra=0.015 (1.5/100)                    (iv) Ra=0.02 (1/50) 
 
(v) Ra=0.025 (1/40) 
(c)方杖軸力 
図 3.21 各ステップの吸収エネルギーの比較(続) 
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表 3.12 吸収エネルギーの比較 
 Ra 実験 モデル 
実験全体
モデル全体
 
モデル全体
モデル方杖
 
 全体 全体 方杖 架構 
 (rad) ×10
3(kNmm) ×103(kNmm)   
 
方杖 
なし 
0.005 0.33 - - - - - 
0.01 1.57 1.21 - 1.21 0.77 - 
0.015 6.52 8.56 - 8.56 1.31 - 
0.02 12.7 16.7 - 16.7 1.31 - 
0.025 20.3 26.0 - 26.0 1.28 - 
 
方杖 
付き 
0.005 0.25 - - - - - 
0.01 1.89 0.81 0.28 0.53 0.43 0.35 
0.015 7.57 8.35 1.01 7.34 1.10 0.12 
0.02 13.9 15.9 1.78 14.1 1.14 0.11 
0.025 21.6 23.5 2.54 20.9 1.09 0.11 
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3.6 まとめ 
 第 2 章において靭性型方杖単体での実験結果をもとに性能評価を行った．本
章では，第 2 章で性能評価した試験体の中から最も耐力と剛性が高い H2-60 試
験体を用いて，部分骨組架構に靭性型方杖を取り付けた方杖付き試験体と方杖
なし試験体の 2 体の部分架構実験を行い検証した． 
 具体的には，方杖付き部分骨組架構と方杖なし部分骨組架構に対する T 形部
分骨組の弾性解析を行い，柱，梁，パネル，方杖の降伏耐力を比較し，降伏順
序に従い架構モデルを作成した．また，試験体の設計上，パネル先行降伏であ
るため，パネルと方杖の耐力関係が明確である必要がある．そこで，本章の付
録3Bで，方杖の剛性によって方杖軸力に対する梁端荷重が誘導できる式を示し，
この式を用いて，パネルと方杖の耐力関係を明らかとし方杖付きモデルを作成
している．実験結果とモデルを比較した結果，方杖なし架構は実験結果を高く
に評価した．また，方杖が付くことによるパネル側の梁端モーメントは骨組解
析結果(3.3.2.2 節)によれば方杖なしの場合の 0.91 倍になり，靭性型方杖を取り 
付けることで梁端モーメントがわずかに低減される効果もあることがわかる．  
方杖なし部分骨組架構と方杖付き部分骨組架構の実験結果を比較すると，方
杖なし部分骨組架構に比べ方杖付部分骨組架構の吸収エネルギーが増大してい
ることを確認した．しかし，架構の弾塑性モデルは，方杖なし部分骨組架構に
おいて，パネルと梁の 2 点での履歴モデルであるため実験の履歴を高く評価し
ている．一方，方杖付き部分骨組架構の履歴モデルは，実験値との対応が良い．
方杖付き部分骨組架構のモデルでは，全体変形の方杖の寄与分と架構の分担を
分けて検討を行った．  
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第 3章付録 
 
3A. 部分骨組架構実験 
3A.1 ト字形部分骨組試験体の製作図 
 
 
 
 
図 3A.1 方杖付ト字形部分骨組架構 
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図 3A.2 方杖無ト字形部分骨組架構 
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図 3A.3 溶接詳細 (ト字形部分骨組架構) 
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図 3A.4 靭性型方杖部材 
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図 3A.5 スプリットティ 
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3A.2 ト字形部分骨組試験で得られた各部のひずみ分布 
各ひずみ分布の図中に示した降伏ひずみの算出を次式に示す． 
E
y
y

          (3A.1) 
各ひずみ分布の図中に示したせん断降伏ひずみの算出を次式に示す． 
G
y
y

           (3A.2) 
ここで、
y : 降伏せん断応力(
3
y
y

  ) 
G : 横弾性係数(
 

12
E
G ) 
である．降伏せん断応力yと横せん断係数Gを(3A.2)式へ代入すると次式となる． 
 
G
y
y
3
12 


         (3A.3) 
 方杖なし部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布を図 3A.6に示す．なお同図
中に降伏ひずみを示す(y = 0.19%)．梁フランジのひずみ分布を図 3A.7 に示す．
なお同図中に降伏ひずみを示す(y = 0.17%)．接合部パネルのせん断ひずみ分布
を図 3A.8に示す．なお同図中にせん断降伏ひずみを示す(y = 0.25%)．代表ステ
ップは，±50kN 近傍の値は 1/400 の第 1 サイクル，±100kN 近傍の値は 1/200 の
第 1 サイクル，±150kN 近傍の値は 1/100 の第 1 サイクル，±200kN 近傍の値は
1.5/100 の第 1サイクルを採用している． 
方杖付ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布を図 3A.9に示す．なお
同図中に降伏ひずみを示す(y = 0.19%)．梁フランジのひずみ分布を図 3A.10に
示す．なお同図中に降伏ひずみを示す(y = 0.17%)．接合部パネルのせん断ひず
み分布を図 3A.11に示す．なお同図中にせん断降伏ひずみを示す(y = 0.25%)．方
杖のひずみ分布を図 3A.12に示す．なお同図中に降伏ひずみを示す(y = 0.19%)． 
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(a)CF1～5(柱梁接合部直近下フランジ) 
 
 
(b)CF6～10(柱梁接合部直近上フランジ) 
図 3A.6 方杖無ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布 
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(c)CF11～15(柱梁接合部直近下フランジ) 
 
 
(d)CF16～20(柱梁接合部直近上フランジ) 
図 3A.6 方杖無ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布(続) 
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(a)B1～5(柱梁接合部直近(方杖取り付け側) 
 
 
(b)B6～10(柱梁接合部直近) 
図 3A.7 方杖無ト字形部分骨組架構の梁フランジのひずみ分布 
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(a)P1～3(パネル 1列目) 
 
 
(b)P4～6(パネル 2列目) 
図 3A.8方杖無ト字形部分骨組架構のパネルのひずみ分布 
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(c)P7～9(パネル 3列目) 
図 3A.8方杖無ト字形部分骨組架構のパネルのひずみ分布(続) 
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(a)CF1～5(柱梁接合部直近下フランジ) 
 
 
(b)CF6～10(柱梁接合部直近上フランジ) 
図 3A.9 方杖付ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布 
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(c)CF11～15(柱梁接合部直近下フランジ) 
 
 
(d)CF16～20(柱梁接合部直近上フランジ) 
図 3A.9 方杖付ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布(続) 
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(e)CF21～25(方杖梁接合部直近下フランジ) 
 
 
(f)CF26～30(方杖梁接合部直近上フランジ) 
図 3A.9 方杖付ト字形部分骨組架構の柱フランジのひずみ分布(続) 
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(a)B1～5(柱梁接合部直近(方杖取り付け側) 
 
 
(b)B6～10(柱梁接合部直近) 
図 3A.10 方杖付ト字形部分骨組架構(梁フランジ)のひずみ分布 
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(c)B11～15(柱梁接合部直近(方杖取り付け側) 
図 3A.10 方杖付ト字形部分骨組架構の梁フランジのひずみ分布(続) 
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(a)P1～3(パネル 1列目) 
 
 
(b)P4～6(パネル 2列目) 
図 3A.11 方杖付ト字形部分骨組架構のパネルのひずみ分布 
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(c)P7～9(パネル 3列目) 
図 3A.11 方杖付ト字形部分骨組架構のパネルのひずみ分布(続) 
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(a) 柱側ストラット 1行目 
 
 
(b) 柱側ストラット 2行目 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布 
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(c)柱側ストラット 3行目 
 
 
(d)柱側ストラット 4行目 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布(続) 
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(e)柱側ストラット 5行目 
 
 
(f)梁側ストラット 1行目 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布(続) 
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(g) 梁側ストラット 2行目 
 
 
(h) 梁側ストラット 3行目 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布(続) 
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(i) 梁側ストラット 4行目 
 
 
(j) 梁側ストラット 5行目 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布(続) 
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(k)K1～7(柱側ストラット) 
 
 
(l)K11～17(梁側ストラット 1列目) 
図 3A.12 方杖付ト字形部分骨組架構の方杖のひずみ分布(続) 
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3A.3 ト字形部分骨組試験体の最終状況 
 
 
 
(a)方杖無 柱梁接合部(北)     (b)方杖無 柱梁接合部(南) 
 
 
(c)方杖無 
図 3A.13 試験体の最終状況  
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(d)方杖無 架構全体(西) (最大変位時(層間変形角 1/40)) 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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(e)方杖無 架構全体(北) (最大変位時(層間変形角 1/40)) 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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(f)方杖付 ストラット(西)            (g)方杖付 ストラット(西) 
 
  
(h)方杖付 ストラット(東)            (i)方杖付ストラット(西) 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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(j)方杖付 方杖全体(東)            (k)方杖付 高力ボルト位置 
  
(l)方杖付 長孔部(西)                  (o)方杖摩擦接合面 
  
(m)方杖付長孔部(南)                 (n)梁の摩擦接合面 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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(o)方杖付長孔部(北)                  (p)柱の摩擦接合面 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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(q)方杖付架構全体(西)(実験終了時) 
図 3A.13 試験体の最終状況(続)  
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3B. 方杖付き T形部分骨組の弾性解析の詳細 
 始めに，方杖の付かない T 形部分骨組の弾性解析の詳細を示す．その結果を
基にして，方杖の付く T形部分骨組の弾性解析を行った結果を示す． 
 
3B.1 方杖なし T形部分骨組の弾性解析 
 方杖の付かない T形部分骨組の諸元を図 3B.1に示す．骨組の支持条件・載荷
状況は，部分骨組載荷実験と同じとする．つまり，柱・梁・パネルゾーンを含
む T形部分骨組を 90 度回転して柱・梁がそれぞれ水平・鉛直となるように置か
れ，柱の両端がピン・ローラー支点によって単純支持され，梁端に集中荷重が
作用する状況を考える． 
 ここで，骨組の弾性挙動を定めるパラメータは以下である． 
E : 鋼材の縦弾性係数(ヤング係数) 
G : 鋼材の縦弾性係数(せん断弾性係数) 
lb : 梁部の長さ(心間長さ) 
Ib : 梁の断面二次モーメント 
lc : 柱部の長さ(心間長さ) 
Ic : 柱の断面二次モーメント 
dc : パネルゾーンの柱方向半長 
db : パネルゾーンの梁方向半長 
tp : パネルゾーンの板厚 
3B.1.1 方杖なし T形部分骨組の応力状態 
 梁端に作用させる集中荷重を Qbとおく．このとき，単純支持の柱端に生じる
支点反力は，Qbを用いて図 3B.1中に示すように容易に得られる．それに伴って，
図 3B.2に示すように，骨組各部に作用する応力が得られる． 
 このとき，パネルゾーンに作用する応力は図 3B.3(a)のようになる．同図では，
パネル端に作用する曲げモーメントを，パネルゾーン外縁に作用する偶力に変
換して示している．この結果より，パネルゾーンに作用するせん断力，すなわ
ち柱材軸方向縁でのせん断力 Vcと梁材軸方向縁でのせん断力 Vbは(図 3B.3(b))，
それぞれ次式のように得られる(Vcの算出の際に，梁のせん断力 Qbと左柱の軸力
Qbとがなす偶力もあることに注意)． 
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      (3B.2) 
パネルゾーンが純せん断状態の長方形板であると考えると，(3B.1)式よりパネル
ゾーンに発生するせん断応力度 pは，次式のように得られる(なお，以下は Vc
から導いているが，Vbから導いても同じ結果を得る)． 
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      (3B.3) 
ここで，pV : パネルゾーン体積(= 2db∙2dc∙tp)である．この(3B.3)式の最右項の分子
はモーメントの次元を有する量で，パネルモーメントと呼ばれる．パネルモー
メントを pM という記号で表すことにすると、パネルモーメント pM は次式のよ
うに表される． 
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図 3B.1 方杖の付かない T形部分骨組 
 
 
図 3B.2 方杖の付かない T形部分骨組の応力状態 
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(a)パネル周りの応力状態(曲げモーメントを偶力へ置き換え) 
 
(b)パネルモーメントの算定 
図 3B.3 方杖の付かない T形部分骨組におけるパネルゾーンの応力状態 
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3B.1.2 方杖なし T形部分骨組の弾性変形 
部分骨組の変形として(i)梁の曲げ変形, (ii)柱の曲げ変形, (iii)パネルゾーンの
せん断変形, の三つの要因のみを考え，各部の変形が(集中荷重作用点である)梁
端の変位としてどのように現れるかを算定する． 
(i)梁の曲げ変形 
 梁の曲げ変形による梁端の変位量b を，仮想仕事の原理に基づく単位荷重法
で求める。梁端に集中荷重 Qbが作用する時，ならびに梁端に単位荷重が作用す
る時の梁の曲げモーメント図は，図 3B.4(a)のようになる．したがって，単位荷
重法によって，bは次式のように得られる． 
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      (3B.5) 
(ii)柱の曲げ変形(図 3B.4(b)) 
 梁端に集中荷重 Qbが作用する時，ならびに梁端に単位荷重が作用する時の柱
の曲げモーメント図は，図 3B.4(b)のようになる．したがって，単位荷重法によ
って，柱の曲げ変形による梁端の変位量cは次式のように得られる． 
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     (3B.6) 
(iii)パネルゾーンのせん断変形 
 梁端に集中荷重 Qbが作用する時，ならびに梁端に単位荷重が作用する時のパ
ネルゾーンのパネルモーメントは，前節の計算結果により，図 3B.4(c)のように
なる．したがって，単位荷重法によって，パネルゾーンのせん断変形による梁
端の変位量pは次式のように得られる． 
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(この(iii)の算定結果については，本節の最後で，幾何学的考察によっても確認す
る) 
 以上の(i), (ii), (iii)の結果より，方杖なし T形部分骨組の梁端荷重 Qbによる梁
端変位は次式のように得られる． 
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ここで， 
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である．すると，梁端荷重 Qb-梁端変位 関係における弾性剛性 K は，次式のよ
うに得られる． 
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(M)                    (M’) 
(a)梁の曲げモーメント図 
           
(M)                    (M’) 
 (b)柱の曲げモーメント図 
              
(M)                    (M’) 
(c)パネルゾーンのパネルモーメント 
図 3B.4 方杖の付かない T形部分骨組各部の変形による梁端変位 
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(iii’)パネルゾーンのせん断変形による梁端変位に関する幾何学的観点での検証 
単位荷重法によって得たパネルゾーンのせん断変形による梁端の変位量p に
ついて，骨組の変形に関する幾何学的考察からも導出し，(3B.7)式で得た算定結
果が正しいことを確認しておく． 
 図 3B.5 に，パネルゾーンのせん断変形のみによる T形骨組の変形の状況を示
す．柱または梁に接続するパネルゾーン外辺の傾斜角がそれぞれb, c とおく．
これらの角度の和がパネルゾーンのせん断変形角 pであるので， 
  pcb          (3B.11) 
なお、パネルゾーンのせん断変形角 pは，パネルゾーンに発生するせん断応力
度 p ((3B.3)式)をせん断弾性係数 Gで除して次式のように得られる． 
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 パネルゾーンせん断変形に伴う柱端・梁端位置での材軸垂直方向変位c, bは，
図 3B.5よりそれぞれ次式のように得られる． 
   cccbcc dld         (3B.13) 
   bbbcbb dld         (3B.14) 
ところで，柱端はピン・ローラー支点になっていて材軸垂直方向変位は生じな
いはずなので，c = 0 が成り立っていなければならない．よって，(3B.12)式より， 
   0 cccbc dld        (3B.15) 
この(3B.14)式と(3B.10)式とから，b, cが次式のように求まる． 
  p
c
cc
b
l
dl 
        (3B.16) 
  p
c
c
c
l
d
         (3B.17) 
(3B.13)式に(3B.15), (3B.16)式を代入すると，梁端位置での材軸垂直方向変位b
を次式のように得る． 
 p
c
b
cbbb
l
l
ddl 







       (3B.18) 
さらに，(3B.11)式を(3B.17)式に代入すると，bは梁端荷重 Qbを用いた次式で表
される． 
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VG
d
l
l
dl
Q
p
c
c
b
bb
bb
2







       (3B.19) 
ところで，梁端位置での材軸垂直方向変位b は，その意味を考えれば，パネ
ルゾーンのせん断変形による梁端の変位量p と同じものとなるはずである．そ
のことは，(3B.7)式の最右辺と(3B.18)式の右辺が同じであることから確かめられ
る．したがって，(3B.7)式のパネルゾーンのせん断変形による梁端の変位量pが，
骨組の変形に関する幾何学的考察からも導出できることが確認できた． 
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図 3B.5 パネルゾーンのせん断変形による梁端変位 
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3B.2 方杖付き架構の弾性計算
 方杖付き T 形部分骨組の諸元を図 3B.6 に示す．骨組の支持条件・載荷状況，
ならびに柱・梁・パネルゾーンの諸元は，方杖なし部分骨組と同じとする．方
杖部材は，柱・梁部材軸と 45°の角度をなすように配置された両端ピン接合の軸
抵抗部材(トラス要素)としてモデル化する． 
 ここで，方杖部材に関するパラメータは以下である． 
lk : 方杖端と柱梁接合部との間の距離 
k : 方杖部材の軸方向剛性 
 図 3B.6 の方杖付き T 形部分骨組は，1 次の不静定構造である．そこで，方杖
部材の軸力 N を未知数として，方杖部材の伸び変形に関する適合条件を解く，
という方針で方杖付き T形部分骨組の弾性剛性を求める． 
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図 3B.6方杖付き T形部分骨組の寸法記号 
  
dc dc
db
db
lb
lc lc
Qb
lk
lk
k
EIc EIc
EIb
 3A-44 
 
3B.2.1 方杖なし架構の梁端荷重作用時の方杖部伸び変形(0) 
始めに，方杖なし架構に梁端荷重 Qbが作用する時の方杖部伸び変形0を求め
る．具体的には，方杖取付部に(方杖の伸びる方向の)単位力を作用させた時の曲
げモーメント分布を求め(図 3B.7)，梁端荷重 Qbが作用する方杖なし架構の曲げ
モーメント分布(図 3B.4)を用いて，単位荷重法によって0を算出する． 
方杖取付部に単位力を作用させた時の梁と柱の曲げモーメント分布 M1b, M1c 
(図 3B.7(a))は，次式で表される． 
  
 
    







bbkbkb
kb
b dlxllllx
llx
xM
2
1
00
1
   (3B.20) 
  
 
    







cckckc
kc
c dlxllllx
llx
xM
2
1
00
1
    (3B.21) 
この時のパネルモーメント pM1は，次式のように得られる(図 3B.7(b))． 
 
2
2
22
1
22
1
1
cbk
c
c
bk
p
ddl
d
d
dl
M









     (3B.22) 
 これら(3B.19), (3B.20), (3B.21)式と図3B.4の応力分布から，単位荷重法により，
方杖なし架構における方杖部伸び変形0を次のように計算できる． 
       
     
     
 
VG
ddl
l
l
ddlQ
dyylly
lEI
lQ
dyylly
EI
Q
ddl
l
l
ddlQ
VG
dxllxx
l
l
Q
EI
dxllxxQ
EI
MM
VG
dxxMxM
EI
dxxMxM
EI
p
cbk
c
b
cbbb
dl
kc
cc
bb
dl
kb
b
b
cbk
c
b
cbbb
p
dl
ll
kc
c
b
b
c
dl
ll
kbb
b
pp
p
dl
cc
c
dl
bb
b
ckbk
cc
kc
bb
kb
ccbb
2
222
2
1
2
1
2
1
2
11
111
00
1
0
1
0
10
































 
(第 1, 2項についてそれぞれ変数変換 y = x – (lb – lk), y = x – (lc – lk)を行った) 
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 
      
      
 
0
2
2
0
23
0
23
2
32
622
32
62
2
23
1
2223
1
2
fQ
VG
ddl
l
l
ddlQ
lldl
dl
lEI
lQ
lldl
dl
EI
Q
VG
ddl
l
l
ddlQ
y
ll
y
lEI
lQ
y
ll
y
EI
Q
b
p
cbk
c
b
cbbb
kcck
ck
cc
bb
kbbk
bk
b
b
p
cbk
c
b
cbbb
dl
kc
cc
bb
dl
kb
b
b
ckbk
































 





 


 (3B.23) 
ここで， 
       
 
VG
ddl
l
l
ddl
lEI
dlldll
EI
dlldl
f
p
cbk
c
b
cbb
cc
ckcckb
b
bkbbk
2
212
23
26
23
22
0














    (3B.24) 
である． 
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(a)方杖取付部への単位荷重による曲げモーメント分布 
図 3B.7方杖なし架構の方杖部伸び変形 
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(b) 方杖取付部への単位荷重によるパネルモーメント 
図 3B.7方杖なし架構の方杖部伸び変形(続)  
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3B.2.2 方杖なし架構の方杖取付部への単位力による方杖部伸び変形(1) 
次に，方杖なし架構の方杖取付部に(方杖軸力に相当する)単位力が作用する時
の方杖部伸び変形1 を求める．この変形は，方杖取付部に単位力を作用させた
時の曲げモーメント分布(図 3B.7)から，単位荷重法によって得られる． 
     
     
 
 
     
VG
ddl
EI
dl
EI
dl
VG
ddl
dyy
EI
dyy
EI
ddl
VG
dxllx
EI
dxllx
EI
M
VG
dxxM
EI
dxxM
EI
p
cbk
c
ck
b
bk
p
cbk
dl
c
dl
b
cbk
p
dl
ll
kc
c
dl
ll
kb
b
p
p
dl
c
c
dl
b
b
ckbk
cc
kc
bb
kb
ccbb
266
22
1
2
1
2
1
2
11
2
11
111
233
2
0
2
0
2
2
22
2
1
0
2
1
0
2
11





















   (3B.25) 
3B.2.3 方杖伸び変形に関する適合条件 
3B.2.1, 3B.2.2節に基づいて，方杖部材の伸び変形に関する適合条件を考える。
方杖の軸力が N (引張を正とする)の時，方杖部材の軸方向剛性が kなので，方杖
部材の軸方向変形は次式で与えられる． 
k
N
         (3B.26) 
一方，方杖あり架構の方杖取付部の(方杖伸び方向)変形量は，未知の方杖軸力 N
を用いて次式のように表される． 
10  N        (3B.27) 
ここで，(3B.24), (3B.25)式の右辺が等しくなるので，未知の方杖軸力 N は次式の
ように得られる． 
bb Qr
k
f
Q
k
N 





11
1
0
1
0      (3B.28) 
ここで， 
k
f
r
1
1
0

         (3B.29) 
である． 
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3B.2.4 方杖付き骨組の梁端変位 
最後に，方杖付き骨組に梁端荷重 Qbが作用する時の梁端変位を求める．この
変位量' は，方杖なし骨組の梁端変位 ((3B.8)式)から，方杖なし骨組の方杖取
付部に方杖軸力 Nの反力に相当する力が作用するときの梁端変位kbを差し引い
て得られる(図 3B.8(a))． 
この梁端変位kbは，方杖軸力 N の反力が作用するときの曲げモーメント分布
(図 3B.8(a))と梁端への単位荷重による曲げモーメント分布(図 3B.8(b))から，単
位荷重法によって得られる．ここで，図 3B.8(a), 3B.8(b)の二つの曲げモーメント
図の関係が，方杖取付部への単位荷重による曲げモーメント分布(図 3B.7(a))と
方杖の付かない T 形部分骨組の梁端荷重による曲げモーメント図(図 3B.4)の関
係と同じであることに注意する．すると，ここで求めたいkb は，3B.2.1 節の方
杖なし架構の梁端荷重作用時の方杖部伸び変形0のQbをNに替えれば得られる
ことになる． 
0fNkb          (3B.30) 
したがって，求める変位' は次式のように得られる． 
 
 0
0
0
frfQ
fQrfQ
fNfQ
b
bb
b
kb



 
       (3B.31) 
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(a)方杖なし骨組に方杖軸力 N の反力が作用するときの梁端変位(kb) 
 
(b)梁端への単位荷重による曲げモーメント分布 
図 3B.8方杖付き架構の梁端変位の算出 
N
NN
N
kb
1
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3B.3 まとめ 
 以上に述べた T形骨組の弾性解析結果を，まとめて記す． 
(i)方杖なし骨組 
・梁端変位  : 
fQb          (3B.8) 
   
VG
l
l
ddl
l
l
EI
dl
EI
dl
f
p
c
b
cbb
c
b
c
cc
b
bb
2
233
63

















    (3B.9) 
・梁端変位に関する剛性 K : 
f
Q
K b
1


        (3B.10) 
・梁端曲げモーメント 
 bbbb dlQM end       (3B.32) 
・柱端曲げモーメント 
 cc
c
b
bc dl
l
l
QM 
2
end       (3B.33) 
・パネルモーメント pM : 









c
b
cbbbp
l
l
ddlQM       (3B.4) 
(ii)方杖付き骨組 
・方杖軸力 N : 
bQrN          (3B.28) 
k
f
r
1
1
0

         (3B.29) 
       
 
VG
ddl
l
l
ddl
lEI
ldlldl
EI
dlldl
f
p
cbk
c
b
cbb
cc
bckcck
b
bkbbk
2
212
23
26
23
22
0












  (3B.24) 
     
VG
ddl
EI
dl
EI
dl
p
cbk
c
ck
b
bk
266
233
1





     (3B.25) 
・梁端変位 ' : 
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 0frfQb         (3B.31) 
・梁端変位に関する剛性 K' : 
0
1
frf
Q
K b





       (3B.34) 
・梁端曲げモーメント 
   
 








bkbbb
bkbbbb
dl
r
dlQ
dlNdlQM
2
2
1
end
     (3B.35) 
・柱端曲げモーメント 
   
   








ckcc
c
b
b
ckcc
c
b
bc
dl
r
dl
l
l
Q
dlNdl
l
l
QM
22
2
1
2
end
    (3B.36) 
・パネルモーメント pM' : 







 












2
2
1
cbk
c
b
cbbb
cbk
b
c
b
cbbb
ppp
ddl
r
l
l
ddlQ
ddl
Qr
l
l
ddlQ
MNMM
    (3B.37) 
 
  
 
 
 
 
 
 
第 4章 
靭性型方杖の低サイクル疲労寿命 
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4.1 はじめに 
第 2, 3 章で示した靭性型方杖単体ならびに靭性型方杖を含む部分架構の繰り
返し載荷実験では，いずれの試験体においても，最終的にはストラットの端部
に発生したき裂が原因となってストラットが破断することで方杖部材としての
終局状態に至った．この破断は，ストラット端部のき裂が繰り返し載荷下で徐々
に成長してストラット断面全体に及んだもので，脆性的な破壊ではなかった．
つまり，初めに発生した延性き裂の先端の塑性化によってき裂が徐々に進展し
ていくような延性的な破壊であった．この状況は，素材レベルで見れば，材料
が繰り返し塑性ひずみを経験するにつれて延性き裂が徐々に成長して破壊に至
る「低サイクル疲労」と同じ現象と考えられる． 
本章では，始めに，構造用鋼材の素材レベルでの低サイクル疲労特性につい
て，既往の実験結果(低サイクル疲労曲線)を示す．次に，第 2, 3 章で示した繰り
返し載荷実験で得られた靭性型方杖ストラット部周りのひずみ計測結果を分析
し，最早のき裂発生位置周辺のひずみ履歴を明らかにする．また，疲労の評価
をひずみと全体変形角（相関変形角）の関係から，全体変形角で疲労曲線の検
討を行い変位から累積疲労損傷度の算出を行えるかを検討する。最後に，上述
の鋼材の疲労曲線とき裂周辺のひずみ履歴(具体的には，ひずみ振幅と各ひずみ
振幅の繰り返しサイクル数)を用いてき裂位置での累積損傷度を算定し，累積損
傷度とストラット全断面破断現象との対応の良否を調べる． 
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4.2 構造用鋼材の低サイクル疲労性能 
4.2.1 一定ひずみ振幅下での鋼材の低サイクル疲労試験 
4.2.1.1 軸方向繰り返し載荷低サイクル疲労試験 
第 2, 3 章で示した載荷実験で用いた靭性型方杖には，一般構造用鋼材 SS400 
を用いた．全く同一の鋼材ではないが，SS400 と同じ規格引張強さの建築構造用
鋼材 SN400Bについて，小野ら[4.1]によって素材試験片を用いた低サイクル疲労
試験が実施され(図 4.1)，実験結果から得た回帰式として同鋼材の低サイクル疲
労曲線が次式のように得られている(図 4.2)． 
496.0098.0
872.35705.02

 ffa NN  (平滑試験片)   (4.1) 
792.0148.0
673.37670.02

 ffa NN  (切り欠き付き試験片)  (4.2) 
ここで， Nf : 破断サイクル数, a : (全)ひずみ振幅(両振り)(%), である．小野ら
[4.1]の疲労試験では，平滑試験片と切り欠き付試験片の二種類の丸棒試験片が用
いられ，どちらの種類についても試験片の平行部の長さは 30mm, 直径は 14mm
だった(図 4.1)．切り欠き付試験片において，切り欠き深さは 1.5mm, 切り欠き
先端半径は 0.25mm だった． 
4.2.1.2 せん断繰り返し載荷低サイクル疲労試験 
 せん断応力下での低サイクル疲労試験は，円管や丸棒のねじり実験によるも
のがほとんどで，制震ダンパーに用いられるような状況，つまり鋼板の面内せ
ん断応力下での低サイクル疲労試験はあまり実施されていない．特に，制震パ
ネル型ダンパーそのものの実験でない，素材レベルでの面内せん断応力下での
低サイクル疲労試験は，笠井ら[4.2]によるものが唯一だろう． 
 笠井らは，構造用鋼材 SN400B, SM490A ならびに低降伏点鋼 LYP235 を対象と
して，同一素材に対して砂時計型試験体による軸方向の低サイクル疲労試験(図
4.3(a))と面内純せん断応力下での板状試験体による低サイクル疲労試験 (図
4.3(b))を実施した．これら二種類の疲労試験結果を比較した結果，軸方向ひずみ
を 3 倍した等価せん断ひずみを用いることで，軸方向低サイクル疲労試験結果
とせん断低サイクル疲労試験結果が概ね対応することが確かめられた(図 4.3(c))． 
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(a)各素材の応力-ひずみ度関係 
 
(b) 低サイクル疲労試験で用いられた丸棒試験片 
 
(c)各素材のひずみ振幅-破断サイクル数関係 
図 4.1 建築構造用金属材料の低サイクル疲労試験結果[4.1] 
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図 4.2 建築構造用金属材料の低サイクル疲労回帰曲線 
(文献[4.1]中の回帰式を本論文中の記号を用いて描いた) 
  
1.E-01
1.E+00
1.E+01
1.E+02
1.E+00 1.E+01 1.E+02 1.E+03
 a
(%
)
Nf (cycles)
 Smooth
 Notched
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(a)軸方向(砂時計型)試験体 
 
(b)せん断試験体と載荷治具 
 
(c)低サイクル疲労寿命 
図 4.3 厚肉せん断パネルの低サイクル疲労試験 
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4.2.2 累積損傷度 
鋼素材の低サイクル疲労試験は，一定ひずみ振幅下で行われるものが大半で
ある．しかし，構造物が受けるひずみ振幅の大きさが一定と考えられる場合は
非常に稀である．特に，地震下での構造物の応答を考える場合には，ひずみ振
幅の変動は非常に大きい．そこで，変動振幅下での疲労寿命を一定振幅下での
疲労寿命から評価する方法が必要となる． 
本論文では，そのための評価手法としていわゆる Miner 則 (Palmgren-Miner 
linear damage hypothesis[4.3], 線形累積損傷則)を用いる．具体的には，ひずみ履
歴からき裂発生点におけるひずみ振幅と振幅レベルごとの(一定振幅下での)破
断サイクル数 Ni を疲労曲線から算定し，実際に経験したサイクル数 ni との比 
ni/Ni を求め，全振幅レベルにわたる比の総和 D を累積損傷度と定義し，その D
の値が 1になると疲労損傷が生じる，という経験則に基づく評価法である．元々，
Miner 則は変動応力下での高サイクル疲労寿命を一定応力振幅下での高サイク
ル疲労曲線から評価する手法であるが[4.4]，建築構造物の低サイクル疲労寿命の
評価でも広く用いられている[4.5]． 
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図 4.4 線形累積被害則の概念図[4.4] 
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4.3 靭性型方杖の低サイクル疲労寿命 
4.3.1 方杖部材単体繰り返し載荷実験結果の分析 
方杖部材単体繰り返し載荷実験におけるストラット上のひずみゲージの貼付
位置を図 4.5に示す(2 章の図 2.8の一部を拡大したもの)．ストラットの外縁付近
に一軸ゲージを(1～20)，ストラットの中心線上に三軸ゲージを貼付した(R1～
R7)．き裂発生箇所に最も近い一軸ゲージは 16, 三軸ゲージは R5 だった．よっ
て，これら二つのひずみゲージによるひずみ実測値が，き裂発生点でのひずみ
の状態を表すと見なせる．そこで，これらひずみ実測値の履歴(図 4.6)，繰り返
し載荷実験で得られた靭性型方杖の破断寿命，前節に示した低サイクル疲労曲
線，の三者の整合性を検証してみる．つまり，き裂発生点でのひずみ履歴と素
材の低サイクル疲労曲線から靭性型方杖の低サイクル疲労寿命を推定できるか
を調べた．  
表 4.1(a)～(e)に，部材繰り返し載荷試験体の破壊時における累積損傷度 D を
算出した過程を示す．ここで，振幅レベルごとの代表ひずみ(垂直ひずみa とせ
ん断ひずみa)は，複数サイクルで計測された値の平均としている(表 4.1(a)～(e)
の(i))．表 4.1(a)～(e)の(ii)に示した算定結果を見ると，平滑試験片の疲労曲線よ
り算出された D は 0.073～0.206 と 1 を大きく下回っている．このことは，平滑
試験片の断面は円形だが(図 4.1(b))，靭性型方杖ストラット部は長方形断面で角
部にひずみ集中が起こりうるという違いがあることによると推測される．これ
に対して，切り欠き付き試験片の疲労曲線より算出された D は 0.494～0.793 と
なり，平滑試験片による D よりは 1 に近いが，依然として 1 を大きく下回って
いる．このことは，ストラット部に採用するせん断ひずみの影響を考慮する必
要性を示唆している． 
 そこで，せん断ひずみの影響を考慮するために，D の算定に相当ひずみ eqa
を適用してみる．ここでは，ストラット端部での相当ひずみを，Mises の降伏条
件の考え方に基づいて，次式で定義する． 
22
3
1
aaaeq          (4.3) 
これは，塑性ひずみ座標系(px, pxy/ 3 )における塑性ひずみ増分ベクトルの大
きさが相当塑性ひずみ増分となること[4.6]を参考に定義したものである． 
上式で定義される相当ひずみ eqaを用いて算出された表 4.1(a)～(e)中のDを見
ると，切り欠き付き試験片の疲労曲線より算出されたDは 0.851～1.208となり，
より 1 に近い良好な評価を与えていることがわかる．このことより，切り欠き
付き試験片の疲労曲線と相当ひずみを組み合わせて算出される累積損傷度 D に
よって，靭性型方杖の低サイクル疲労性能が概ね良好に評価できることがわか
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る． 
ここで，値が小さい H3-60 試験体について補足しておく．同試験体では複数
あるストラットのうちの中央部にあるストラットにゲージを貼付しており，き
裂発生箇所近傍のひずみデータを収集できていない．このことが D の低値の原
因であろう． 
なお，相当ひずみの算定に用いたせん断ひずみ計測値aはストラット中心での
値で，き裂発生箇所であるストラット外端での値ではない．もし，有限要素解
析を援用するなどしてストラット外端のひずみ値を知ることができれば，より
精度の高い低サイクル疲労性能評価が可能となるだろう． 
4.3.2方杖付き部分架構繰り返し載荷実験結果の分析 
 図 4.6, 4.7に，方杖付き部分架構繰り返し載荷実験における方杖ストラット部
のひずみゲージ貼付状況(3 章の図 3.5(c)の一部を拡大したもの)と，き裂発生箇
所近傍の 1軸及び 3軸ひずみゲージによる計測結果を示す．表 4.2に，架構載荷
試験体の累積損傷度 D を算出した過程を示す．その結果，(4.3)式で定義される
相当ひずみ eqaを用いて算出された Dは 1.679 となり，靭性型方杖の低サイクル
疲労性能をやや過大に評価した． 
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図 4.5 ストラット上のひずみゲージ貼付位置の詳細例(H2-60) 
  
1 4
5 8
9 12
13 16
17 20
2 3
6 7
10 11
14 15
1918
R1
R2
R3
R4
R5
R6
R7
1
7
,5
1
8
,7
5
1
8
,7
5
1
8
,7
5
1
8
,7
5
1
7
,5
3軸歪ゲージ
1軸歪ゲージ
 4-11 
 
 
 
 
(a)ストラット外端の 1軸ひずみ(ひずみゲージ KW2) 
 
 
(b)ストラット中央のせん断ひずみ(ひずみゲージ K3) 
図 4.6 ストラット内のひずみ履歴の例(H2-60) 
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表 4.1(a) ひずみピーク値の履歴(H2-60) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
  
(ii)累積疲労損傷度 
  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
Amplitude ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1 5 0.13 0.09 3.91e5 0.000 3337 0.001 0.14 2.3e5 0.000 2707 0.002 
2 5 0.30 0.26 1.33e4 0.000 405 0.012 0.34 9360 0.000 316 0.016 
3 5 0.78 0.73 959 0.005 78 0.064 0.88 701 0.007 64 0.078 
4 5 1.12 1.12 392 0.013 45 0.111 1.29 280 0.018 36 0.138 
5 5 1.92 2.30 117 0.043 21 0.238 2.33 75 0.067 16 0.312 
6 5 2.02 3.19 104 0.048 20 0.250 2.73 53 0.094 13 0.384 
    D= 0.109 D= 0.677  D= 0.186 D= 0.932 
全体変位 R5 ( ) 16 ( )
mm μ μ
1.7 1767.3 1287.0
-1.7 -44.9 -1151.9
1.7 1825.2 1336.1
-1.6 100.9 -1279.6
1.7 1861.7 1345.4
-1.7 123.4 -1345.4
1.7 1886.0 1454.6
-1.8 118.7 -1350.0
1.6 1900.0 1226.9
-1.6 158.9 -1369.4
2.3 2103.7 2168.5
-2.5 1851.4 -1491.7
2.5 2717.8 5285.2
-2.4 -407.5 -528.7
2.4 4179.4 5923.2
-2.5 -2615.9 -4.6
2.4 7590.7 7785.2
-2.5 -1540.2 415.7
2.5 6220.6 7938.9
-2.4 -898.1 724.1
3.2 12588.8 16886.1
-3.2 -4893.5 -1800.9
3.7 15095.3 21253.7
-3.2 -567.3 5535.2
3.4 13100.0 19884.3
-3.4 -1153.3 5303.7
3.2 11901.9 18972.2
-3.2 -552.3 5380.6
3.3 13626.2 20525.0
-3.2 16.8 5570.4
4.1 21532.7 28200.0
-4.0 -3170.1 4033.3
4.1 21512.2 27982.4
-4.0 -264.5 6235.2
4.0 21838.3 28063.9
-4.0 811.2 6843.5
4.3 25824.3 32016.7
-4.3 758.9 6946.3
4.0 23077.6 29142.6
-4.0 3635.5 8866.7
6.4 49080.4 54293.5
-6.4 -2546.8 7947.2
6.4 53396.2 51530.6
-6.5 6414.1 12085.2
6.4 57070.1 52017.6
-6.4 12401.0 15256.5
6.4 61363.6 53722.2
-6.4 17293.5 18225.9
6.4 64749.6 54818.5
-6.4 22044.8 21362.0
8.0 83941.0 69699.1
-8.1 20610.2 25083.3
8.0 89594.4 69963.9
-8.0 32571.0 33906.5
8.0 96701.9
-8.0 42233.6 43572.2
8.0 108000.8
-8.0 54122.4 51248.1
8.1 118105.7 54374.1
-8.0 27449.5 50278.7
1(1)
1(2)
1(3)
1(4)
2(3)
2(4)
2(5)
3(1)
1(5)
2(1)
2(2)
4(4)
3(2)
3(3)
3(4)
3(5)
6(4)
6(5)
5(4)
5(5)
6(1)
6(2)
6(3)
4(5)
5(1)
5(2)
5(3)
4(1)
4(2)
4(3)
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表 4.1(b) ひずみピーク値の履歴(H2-75) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
 
(ii)累積疲労損傷度 
  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
Amplitude ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1 5 0.035 0.098 1.9e10 0.000 1.8e6 0.000 0.067 4.9e7 0.000 7.6e8 0.000 
2 5 0.097 0.18 2.0e7 0.000 10254 0.000 0.14 2.3e5 0.000 2707 0.002 
3 5 0.46 0.85 3781 0.001 184 0.027 0.70 1237 0.004 91 0.054 
4 5 1.00 1.64 511 0.010 52 0.096 1.38 243 0.021 33 0.152 
5 5 2.38 3.79 72 0.069 16 0.313 3.24 35 0.143 10 0.500 
6 2.5 4.36 6.34 20 0.125 7 0.357 5.69 11 0.227 5 0.500 
    D= 0.206 D= 0.793  D= 0.395 D= 1.208 
全体変位 R5 ( ) 16 ( )
mm μ μ
1.0 -963.6 517.6
-1.0 1000.0 -191.7
1.0 -953.3 502.8
-1.0 1017.8 -193.5
1.0 -931.8 489.8
-1.0 1010.3 -184.3
1.0 -989.7 522.2
-1.0 1023.4 -186.1
1.0 -948.6 497.2
-1.0 1023.4 -186.1
2.2 -1561.7 1330.6
-2.1 1986.0 -625.9
2.3 -1590.7 1399.1
-2.2 2086.9 -641.7
2.2 -1483.2 1303.7
-2.2 2060.7 -591.7
2.2 -1462.6 1301.9
-2.2 2077.6 -582.4
2.2 -1464.5 1309.3
-2.2 2086.0 -582.4
3.6 -7070.1 3569.4
-3.3 16566.4 -10960.2
3.3 -2639.3 -1163.9
-3.3 14363.5 -9725.0
3.4 -2836.4 -338.0
-3.2 12829.0 -8623.2
3.3 -1027.1 -1279.6
-3.3 13686.0 -8775.9
3.3 -626.2 -1353.7
-3.2 12943.0 -8348.2
4.4 -16073.8 10649.1
-4.3 22783.2 -11608.3
4.4 -10344.9 11463.9
-4.4 22358.9 -8687.0
4.4 -9585.1 12905.6
-4.3 21260.7 -6446.3
4.5 -11369.2 15178.7
-4.4 20771.0 -5064.8
4.4 -8944.9 14425.9
-4.3 20103.7 -4069.4
6.5 -41700.1 38680.6
-6.5 42534.7 -13089.8
6.5 -36357.0 36762.0
-6.5 40427.0 -10886.1
6.5 -35662.6 37693.5
-6.6 40107.4 -9908.3
6.5 -35088.8 38166.7
-6.5 36532.6 -7475.0
6.5 -35546.6 39645.4
-6.5 35537.4 -6080.6
8.6 -47806.6 73633.3
-8.8 78968.3 -13588.9
8.8 23338.2
-8.6 107220.6 -2398.2
6(3) 8.5 77512.1
6(2)
3(4)
5(3)
5(4)
5(5)
6(1)
1(1)
1(2)
1(3)
1(4)
1(5)
2(1)
2(2)
2(3)
5(1)
5(2)
4(4)
4(5)
2(4)
2(5)
3(1)
3(5)
4(1)
4(2)
4(3)
3(2)
3(3)
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表 4.1(c) ひずみピーク値の履歴(H3-60) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
 
(ii)累積疲労損傷度 
  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
Amplitude ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1 5 0.035 0.027 1.9e10 0.000 2.4e13 0.000 0.038 4.9e7 0.000 1.4e13 0.000 
2 5 0.160 0.362 2.0e7 0.000 1800 0.003 0.263 2.3e5 0.000 531 0.009 
3 5 0.502 0.839 2953 0.002 157 0.032 0.698 1243 0.054 92 0.004 
4 5 0.826 1.311 821 0.006 71 .0.070 1.120 395 0.013 44 0.114 
5 1 2.016 4.105 104 0.034 19 0.053 2.741 53 0.019 13 0.077 
6 2.5 4.188 5.769 22 0.159 7 0.148 5.351 13 0.192 5 0.500 
    D= 0.131 D= 0.494  D= 0.278 D= 0.704 
全体変位 R5 ( ) 8 ( )
mm μ μ
1.2 -353.3 398.1
-1.6 225.2 -364.8
2.1 -2218.7 1200.0
-1.0 -1344.9 150.9
1.3 -1673.8 639.8
-1.0 -1333.6 161.1
1.2 -1594.4 569.4
-1.2 -1158.9 -13.9
1.5 -1729.0 747.2
-1.0 -1259.8 118.5
3.1 -22703.8 5049.1
-2.0 -8563.5 379.6
2.0 -11494.4 2320.4
-1.9 -8186.0 320.4
2.0 -10628.0 2259.3
-2.0 -7226.2 116.7
2.2 -11504.7 2530.6
-2.2 -1589.7 -1825.0
2.3 -9559.8 1828.7
-2.0 -4137.4 -1024.1
3.3 -20730.0 7328.7
-3.0 1485.0 -6203.7
3.0 -12818.7 2868.5
-2.9 845.8 -5156.5
4.0 -20453.2 7828.7
-3.1 -282.2 -4217.6
3.2 -11269.2 2650.0
-3.1 2402.8 -5419.4
3.1 -9690.6 1913.0
-3.2 4508.4 -6600.9
4.0 -18047.7 7238.9
-4.3 15562.6 -13707.4
4.9 -22079.4 10776.9
-4.0 7580.4 -7933.3
4.2 -14486.9 6145.4
-4.0 8774.8 -8563.9
4.0 -12315.0 5096.3
-4.0 10949.5 -9500.9
4.0 -11196.3 4788.0
-4.0 10142.0 -8833.3
6.1 -41806.6 25614.8
-6.0 22568.2 -14703.7
7.8 -61201.8 43281.5
-8.0 32315.9 -15625.0
8.0 -65888.8 50272.2
-8.2 27982.4 -8560.2
4(5)
5(1)
6(1)
6(2)
4(1)
4(2)
4(3)
4(4)
3(3)
3(4)
3(5)
2(3)
2(4)
2(5)
3(1)
3(2)
2(1)
2(2)
1 (1)
1 (2)
1 (3)
1(4)
1(5)
 4-15 
 
表 4.1(d) ひずみピーク値の履歴(H3-75) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
 
(ii)累積疲労損傷度 
  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
Amplitude ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1 5 0.12 0.14 2.3e10 0.000 1.1e9 0.000 0.14 4.9e7 0.000 2707 0.002 
2 5 0.23 0.59 10.0e7 0.000 698 0.007 0.41 2.3e5 0.000 223 0.022 
3 5 0.70 1.10 1248 0.004 92 0.054 0.94 599 0.008 58 0.086 
4 5 1.39 2.02 242 0.021 33 0.152 1.81 132 0.038 22 0.227 
5 5 1.99 2.73 108 0.046 20 0.25 2.54 63 0.079 14 0.357 
6 3 2.25 6.29 81 0.037 17 0.176 4.27 20 0.150 7 0.429 
    D= 0. 108 D= 0.639  D= 0.276 D= 1.123 
全体変位 R12 ( ) 18 ( )
mm μ μ
0.985 -1734.58 1135.19
-1.095 842.0565 -1131.48
1.315 -2582.24 1440.74
-1.035 489.72 -1037.04
1.065 -2169.16 1262.96
-1.235 821.4957 -1212.96
1.045 -2146.73 1268.52
-1.21 740.1859 -1174.07
1.045 -2148.6 1274.07
-1.055 492.523 -1015.74
2.215 -12575.7 2206.48
-2.035 -797.192 -1864.81
2.03 -10940.2 2484.26
-1.985 -1626.17 -1757.41
2.035 -10779.4 2620.37
-2.055 -861.686 -1683.33
2.345 -16516.8 3283.33
-2 -3067.29 -1758.33
2.46 -19272 3930.56
-2.01 -4394.4 -1652.78
2.925 -24128 7630.56
-2.8 540.191 -5016.67
2.78 -20106.5 7008.33
-2.8 289.713 -5079.63
2.88 -20743.9 7944.44
-2.805 339.247 -5770.37
3.325 -25637.4 11065.7
-2.735 -1939.24 -5671.3
2.935 -21025.2 7949.07
-2.805 -690.653 -6635.19
4.195 -34046.6 14613.9
-4.18 7895.33 -16522.2
4.245 -32310.3 10411.1
-4.26 7769.16 -15925
4.28 -32556.1 10134.3
-4.2 6482.25 -15614.8
4.86 -40062.5 13622.2
-4.27 3819.63 -16013.9
4.25 -32146.7 9855.56
-4.28 5343 -15967.6
5.675 -50230.8 18700.9
-5.84 7136.444 -24667.6
5.59 -47895.3 15235.2
-5.595 4737.378 -23305.6
5.635 -50175.6 15272.2
-5.6 2442.045 -23446.3
5.635 -51830.8 15378.7
-5.675 2190.646 -23550.9
5.945 -56013 17341.7
-5.61 298.125 -21690.7
8.94 -86760.8 35177.8
-8.415 19753.36 -33820.4
8.805 -96139.3 23093.5
-8.48 15685.93 -36103.7
8.91 -68523.4 -15163.9
-8.485 90546.78 -22243.5
1 (1)
1 (2)
2 (1)
1(3)
1(4)
1(5)
4(2)
2 (2)
2(3)
2(4)
2(5)
3(1)
3(2)
6(2)
6(1)
6(3)
5(3)
5(4)
5(5)
4(3)
4(4)
4(5)
5(1)
5(2)
3(3)
3(4)
3(5)
4(1)
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表 4.1(e) ひずみピーク値の履歴(H4-75) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
 
(ii)累積疲労損傷度 
  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
Amplitude ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1 5 0.12 0.17 1.9e10 0.000 1.2e5 0.000 0.15 1.9e7 0.000 2186 0.002 
2 5 0.37 0.63 2.0e7 0.000 276 0.018 0.52 2682 0.002 147 0.034 
3 5 0.71 1.53 1177 0.004 87 0.057 1.14 470 0.011 43 0.116 
4 5 1.06 2.15 454 0.011 49 0.102 1.63 165 0.030 26 0.192 
5 5 1.81 4.22 131 0.038 22 0.227 3.04 42 0.119 10 0.500 
6 2.5 2.34 0.35 130 0.019 22 0.114 0.30 - - 404 0.006 
    D= 0.073 D= 0.519  D= 0.162 D= 0.851 
 
全体変位 R12 ( ) 3 ( )
mm μ μ
1.03 -2278.5 1212.96
-1.035 1417.757 -1247.22
1 -2246.73 1169.44
-0.995 1315.889 -1195.37
1.04 -2095.34 981.482
-1.005 1310.28 -1201.85
1.03 -2311.21 1212.04
-0.99 1108.411 -1006.48
1.01 -2272.9 1195.37
-1.005 1303.739 -1200
2.115 -10949.5 1797.22
-2.035 1577.562 -2969.44
2.055 -9786.92 3847.22
-2.015 2084.112 -3794.44
2.02 -10270.1 4729.63
-2.025 2516.821 -3774.07
2.02 -10473.8 4590.74
-2.005 2495.328 -3378.7
2.02 -10676.6 4565.74
-2.015 2541.122 -3118.52
3.095 -21572 8362.04
-3.01 10734.59 -7546.3
2.97 -21400.9 7250.93
-3.08 10553.28 -7336.11
3.01 -20560.8 6862.96
-3 9223.365 -6842.59
3.02 -20287.9 6800.93
-3 9170.102 -6812.04
3.015 -19926.2 6822.22
-3.005 9367.3 -6812.04
4.095 -30076.7 9881.48
-3.99 16376.63 -11912
4.025 -29029 9339.81
-3.995 15202.8 -12218.5
3.995 -26975.8 8650.93
-4.135 14595.33 -12112
4.005 -28194.4 8710.19
-4.005 13227.11 -11940.7
4.005 -28764.4 8890.74
-3.995 12852.33 -12025
6.015 -47545.8 16437
-6.02 23641.16 -23938.9
6.045 -50484.1 11863
-6.01 21292.47 -24477.8
6.015 -50555.2 11206.5
-5.995 21247.7 -23934.3
6.075 -50904.6 11268.5
-5.995 22000.98 -23710.2
6.06 -111321 11333.3
-5.995 23395.36 -23248.1
8.08 38125.25 15751.9
-7.995 49902.86 -31030.6
8.01 45942.05 -10838.9
-7.995 48308.51 -25799.1
1(1)
1 (2)
1(3)
1(4)
2(4)
2(5)
3(1)
3(2)
1(5)
2(1)
2(2)
2(3)
4(4)
4(5)
5(1)
5(2)
3(3)
3(4)
3(5)
4(1)
4(2)
4(3)
5(3)
5(4)
5(5)
6(1)
6(2)
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図 4.7 ストラット上のひずみゲージ貼付位置の詳細 
(方杖付き部分架構試験体) 
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 (a)ストラット外端の 1軸ひずみ(ひずみゲージ KW2) 
 
 
(b)ストラット中央のせん断ひずみ(ひずみゲージ K3) 
図 4.8 ストラット内のひずみ履歴の例(方杖付き部分架構試験体) 
  
-55000 
-45000 
-35000 
-25000 
-15000 
-5000 
5000 
15000 
25000 
35000 
45000 
55000 
0 200 400 600 800 1000 1200

(m
)
ステップ数
-55000 
-45000 
-35000 
-25000 
-15000 
-5000 
5000 
15000 
25000 
35000 
45000 
55000 
0 200 400 600 800 1000 1200

(m
)
ステップ数
 4-19 
 
表 4.2 ひずみピーク値の履歴(方杖付き部分架構試験体) 
(i) ストラット内におけるひずみピーク値の履歴 
 
(ii)累積疲労損傷度 
Amplitude  Repr. Smooth Notched Repr. Smooth Notched 
(rad) ni a(%) a(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi eqa(%) Nfi ni / Nfi Nfi ni / Nfi 
1/400 3 0.03 0.07 8.5e10 0.000 1.21e7 0.000 0.05 2.9e8 0.000 2.8e5 0.000 
1/200 2 0.07 0.12 2.57e7 0.000 5.46e4 0.000 0.10 2.6e6 0.000 1.1e4 0.000 
1/100 2 0.33 1.09 9909 0.000 344 0.006 0.71 1194 0.002 89 0.022 
1.5/100 2 0.58 2.74 2013 0.001 124 0.016 1.69 153 0.013 25 0.080 
1/50 2 0.82 4.53 835 0.002 72 0.028 2.74 53 0.038 13 0.153 
1/40 2 1.06 6.27 450 0.004 46 0.041 3.77 27 0.074 9 0.222 
1.5/100 30 0.58 2.74 2013 0.015 124 0.242 1.66 160 0.188 25 1.20 
    D= 0.023 D= 0.332  D= 0.314 D= 1.679 
  
平均全体変形 K19 ( ) R15 ( )
mm μ μ
0.0 -0.9 -1.9
6.3 319.6 818.9
-6.3 -332.7 -587.7
6.3 326.2 698.1
-6.4 -312.2 -822.6
6.3 330.8 682.1
-6.3 -302.8 -828.3
12.7 674.8 1174.5
-12.5 -636.4 -1263.2
12.5 677.6 1154.7
-12.6 -628.0 -1277.4
25.1 6219.6 9569.8
-25.1 -1917.8 -15070.8
25.3 3680.4 5148.1
-25.1 -1219.6 -13875.5
37.6 6967.3 29278.3
-37.7 -5122.4 -30334.8
37.6 5733.7 21107.6
-37.7 -5352.3 -29160.4
50.0 11407.5 44007.6
-50.5 -6038.3 -51897.2
50.2 10261.7 35067.0
-50.1 -5088.8 -50292.4
62.6 56378.4
-62.7 -3686.0 -74737.8
62.6 45437.8
-62.6 -74399.1
1/40 (2)
H2-60 FRAME
1.5/100 (2)
1/50 (1)
1/50 (2)
1/40 (1)
1/200 (1)
1/200 (2)
1/100 (1)
1/100 (2)
1.5/100 (1)
1/400 (1)
1/400 (2)
1/400 (3)
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4.4 方杖部材や架構の変形による靭性型方杖の低サイクル疲労寿命 
検討の可能性 
 前節では，切り欠き付き丸棒による鋼材の低サイクル疲労特性とストラット
端部の相当ひずみ履歴とから靭性型方杖の低サイクル疲労寿命が推定できるこ
とを示した．しかし，実際の建物に靭性型方杖を適用することを考えると，そ
のひずみデータを得て低サイクル疲労の検証を行うことは現実的ではない．そ
こで，本節では，靭性型方杖の軸方向変形や靭性型方杖付き架構の水平方向変
形から低サイクル疲労寿命を検討する手法の可能性について述べる． 
前節に示した相当ひずみによる疲労検証法を活用するためには，方杖部材単
体の変形や架構の変形からストラット端の相当ひずみ eqa を精度良く推定でき
ればよいと考えられる．そこで，前節の表 4.1, 4.2 に示した，靭性型方杖単体の
全体変形または靭性型方杖付き架構の水平変形とストラット端の相当ひずみ
eqaの関係を見てみる．図 4.9 に靭性型方杖単体の全体変形iと相当ひずみ eqa
の，図 4.10 に靭性型方杖付き架構の全体変形角 Raと相当ひずみ eqaの関係を示
す．同図によると、iまたは Raと eqaの間にはおおよそ一次関数で表されるよ
うな対応関係があることがわかる。そこで，iまたは Raと eqaの間の回帰直線
を求めて，それを変形による相当ひずみの推定式とすることができるだろう．
具体的には，靭性型方杖単体の全体変形i (mm)による相当ひずみ eqa (%)の推定
式は，試験体ごとに次のように得られる． 
 
試験体 H2-60: 
53.042.0  iaeq                                  (4.4) 
試験体 H2-75: 
43.179.0  iaeq                                  (4.5) 
試験体 H3-60: 
30.175.0  iaeq                                  (4.6) 
試験体 H3-75:  
75.060.0  iaeq                                  (4.7) 
試験体 H4-75: 
77.069.0  iaeq                                  (4.8) 
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同様に，靭性型方杖付き架構試験体の全体変形角 Ra (rad)による相当ひずみ eqa 
(%)の推定式は次のように得られる．  
70.022.171  aaeq R                                 (4.9) 
これら回帰式を得た際の相関係数は 0.93～0.98 と高く，これら推定式による相
当ひずみ推定は精度が良いと言える． 
 以上より，相当ひずみ推定式((4.4)～(4.9)式)と切り欠き付き丸棒による鋼材の
低サイクル疲労曲線((4.2)式)とから，靭性型方杖の全体変形または靭性型方杖付
き架構の水平変形による低サイクル疲労曲線を得ることができる(図 4.11, 4.12)．
靭性型方杖を実建物に適用した場合の低サイクル疲労寿命評価に際しては，こ
れらの低サイクル疲労曲線を用いれば，前節に示したひずみレベルでの低サイ
クル疲労性能評価と全く同様の評価を行うことができるだろう． 
ところで，上記の相当ひずみ推定式((4.4)～(4.9)式)の回帰直線はいずれも横軸
と正の値で交点を有している．このことは，方杖部材または架構の変形がこの
交点の値よりも小さい時には，相当ひずみが発生しないと評価することになる．
いわば，この交点の示す変形を低サイクル疲労限(つまり，これより小さい変形
の履歴は低サイクル疲労寿命に寄与しない)と評価していることになる．具体的
には，試験体 H2-60, H2-75, H3-60, H3-75, H4-75 で各々0.53/0.42 = 1.26(mm), 
1.43/0.79 = 1.81(mm), 1.30/0.75 = 1.73(mm), 0.75/0.60 = 1.25(mm), 0.77/0.69 = 
1.12(mm), 方杖付き架構試験体で 0.70/171.22 = 0.0040(rad) (= 1/245 (rad))である． 
なお，上記の相当ひずみ推定式は，本実験研究における試験体に対して求め
たものであり，それら以外の形状の靭性型方杖に対しては改めて相当ひずみ推
定式を求める必要がある．その場合，本研究のように載荷実験を行ってその結
果から導くこともできるが，有限要素解析を援用して方杖部材変形-ストラット
端相当ひずみ関係を得ることもできるだろう．後者の有限要素解析を用いる相
当ひずみ推定法については，本学位論文では論じないが，今後の大きな課題の
一つである(5.2節)． 
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           (a)H2-60                                (b)H2-75 
 
           (c)H3-60                               (d)H3-75 
 
           (e)H4-75 
図 4.9 方杖部材全体変形i-ストラット端相当ひずみ eqa 関係 
 
 
図 4.10 架構全体変形角 Ra ストラット端相当ひずみ eqa 関係 
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(a)H2-60  
 
(b)H2-75  
図 4.11 靭性型方杖全体変形-破断サイクル数関係 
0
5
10
15
20
25
30
35
40
45
50
1.E+00 1.E+01 1.E+02 1.E+03

i
(m
m
)
Nfi (cycles)
Notched
0
5
10
15
20
25
30
35
40
45
50
1.E+00 1.E+01 1.E+02 1.E+03

i
(m
m
)
Nfi (cycles)
Notched
 4-24 
 
 
(c)H3-60  
 
 
(d)H3-75  
図 4.11 靭性型方杖全体変形-破断サイクル数関係(続) 
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(e)H4-75  
図 4.11 靭性型方杖全体変形-破断サイクル数関係(続) 
 
 
図 4.12 靭性型方杖付き架構の全体変形角-破断サイクル数関係  
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4.5 まとめ 
第 2, 3 章で示した靭性型方杖単体ならびに靭性型方杖を含む部分架構の繰り
返し載荷実験では，いずれの試験体においても，最終的にはストラットの端部
に発生したき裂が原因となってストラットが破断することで方杖部材としての
終局状態に至った．このストラットの破断は，鋼素材の低サイクル疲労現象と
捉えられる。そこで，本章では，鋼素材の低サイクル疲労特性を基に靭性型方
杖の疲労寿命を推定できるがどうかを検証した． 
具体的には，構造用鋼材の素材レベルでの低サイクル疲労特性(低サイクル疲
労曲線)と繰り返し載荷実験で得られた方杖部材ストラット端におけるき裂発生
位置近傍のひずみ履歴とから，いわゆる Miner 則の累積損傷比 D を算定して，
その値が 1 に近い値となるかどうかを調べた．その結果，ひずみ集中部を有す
る切り欠き付き丸棒試験片による素材レベルの低サイクル疲労曲線を用いるこ
とで，繰り返し載荷実験結果を概ね評価できることがわかった． 
また，靭性型方杖の実建物への適用を行う場合には，上述のひずみによる低
サイクル疲労検証は現実的でないため，方杖部材または架構の変形量からスト
ラット端の相当ひずみを推定することで同様の低サイクル疲労検証が可能とな
る手法を提案した． 
ここで，靭性型方杖の低サイクル疲労寿命が方杖部材の載荷実験を経ずに素
材の低サイクル疲労特性のみから評価できる，という本章の結果は非常に重要
である．これは，座屈拘束ブレースやせん断パネルといった代表的な鋼材系制
震ダンパーと違い，疲労き裂発生箇所が溶接ビードと関わらないため，方杖部
材ストラット部のき裂発生位置周辺の応力・ひずみ状態が素材試験片の状況に
より近いことによるものと考えられる． 
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5.1 研究全体のまとめ 
本研究では，建築鉄骨架構の耐震改修に用いられる方杖部材について，架構全体の
剛性・耐力を増大させることで耐震性能の向上を目指す一般的な「強度型」の耐震改
修のためでなく，架構全体のエネルギー吸収能力を増大させることで耐震性能の向上
を図る「靭性型」の耐震改修に用いることのできる「靭性型方杖」の開発を目指した． 
本学位論文の第 1章では，一般的な強度抵抗型の方杖部材を取り付けて補強された
鉄骨架構では終局時にやはり主架構部材に損傷が生じてしまうことを指摘し，エネル
ギー吸収要素として働く「靭性型方杖」の可能性を論じた．この靭性型方杖は，いわ
ゆる鋼材(制震)ダンパーと同様の働きをするものであり，既往の鋼材ダンパーについ
て主要な機構などを紹介した．本研究で提案する靭性型方杖は，棒状の鋼材の曲げせ
ん断降伏を利用する機構をH形断面部材のウェブに組み込んだもので，特殊な鋼材を
用いなくても一般的な形鋼から製作できること，穴空けと切削加工のみで溶接を必ず
しも必要としないこと，の二点の特長がある．そして，この第 1章では，提案する靭
性型方杖を初めて試作して実施した載荷実験結果の概要を述べた． 
第 2章では，靭性型方杖単体の繰り返し載荷実験結果について述べた．ここで提案
する靭性型方杖では，試作品の載荷実験結果で顕著に見られたH形鋼フランジの局所
的な曲げ変形を抑制するために，フランジの一部に補強板を取り付ける改良を行った．
その結果，靭性型方杖はH形鋼ウェブ部が早期に曲げせん断降伏してエネルギー吸収
能力を発揮し，意図した機構が概ね実現できることが確かめられた．そして，載荷実
験結果に基づき，曲げせん断降伏部(ストラット)とフランジ危険断面部の力学的挙動
を合成して靭性型方杖の軸力-軸方向変形を表す力学モデルを構成する方法を提示し
た．この方法で得られる靭性型方杖の力学モデルによって同部材のエネルギー吸収能
力が概ね正しく評価できることが確かめられた． 
第 3章では，靭性型方杖を取り付けた鉄骨部分骨組の繰り返し載荷実験を行った結
果について述べた．靭性型方杖を取り付けない骨組と取り付けた骨組との実験結果を
比較することで，靭性型方杖が主架構に生じる損傷を減じて架構全体にエネルギー吸
収能力を付与する機能を発揮することが確認できた．併せて，第 2章で構成した靭性
型方杖モデルを組み込んだ骨組解析を行って，部分骨組の繰り返し載荷挙動が再現で
きることを確認し，靭性型方杖の力学モデルの妥当性を検証した． 
第 4章では，靭性型方杖の低サイクル疲労寿命について述べた．第 2，3章の繰り返
し載荷実験では，靭性型方杖の終局状態はストラット端部で発生した延性き裂が成長
した結果生じたてストラット全断面破断であった．この破壊を鋼材の低サイクル疲労
によるものと捉え，鋼素材の低サイクル疲労試験結果から靭性型方杖の低サイクル疲
労性能が評価できるかどうかを，繰り返し載荷実験結果によって検証した．その結果，
鋼素材の切り欠き付き丸棒の低サイクル疲労曲線を基にして，ストラット端部の相当
ひずみといわゆるMiner則によって，靭性型方杖の低サイクル疲労寿命が概ね評価で
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きることが確認できた． 
以上の議論によって，本研究で提案した靭性型方杖が建築鉄骨架構のエネルギー吸
収能力を増大させる働きを果たすことが確かめられ，架構の構造解析に必要な靭性型
方杖の力学モデル，ならびに靭性型方杖の終局性能(つまり低サイクル疲労寿命)の評
価法が得られたことになり，実用に供するために必要な情報を提供できていると考え
る． 
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5.2 今後の課題 
本学位論文での議論によって，著者の提案する靭性型方杖の実用性は検証さ
れたと考えるが，未検討の課題も残されている．それらの中で特に重要と考え
るもののみを以下にまとめて記す． 
5.2.1 靭性型方杖の詳細設計 
・本学位論文では，靭性型方杖のストラットは長方形状とした．しかし，第 1
章で紹介した既往研究に見られるように，中央がくびれた砂時計のような形状
とすると，曲げせん断降伏領域を広く確保できてより多くのエネルギー吸収能
力が期待できるかもしれない．この点を検討するための砂時計形ストラットを
有する靭性型方杖の載荷実験も既に実施しており[5.1]，さらなる充実を目指した
い． 
・第 2 章で示した靭性型方杖の力学モデルによると，靭性型方杖の軸方向変形
は主に(i)ストラット部の曲げせん断変形と(ii)フランジ危険断面での局所曲げ変
形の二者からなる．このうち，後者の変形(ii)は靭性型方杖のエネルギー吸収に
はあまり関与しないもので，靭性型方杖によるエネルギー吸収効率を低下させ
るものである．よって，フランジ補強板の板厚を十分に大きくするか，フラン
ジ自体をもっと厚いものとして(圧延H形鋼でなく溶接組立H形鋼を用いればフ
ランジ板厚の選択は自由に可能)，(ii)の変形を最小限に抑えることが重要である．
ストラットが十分に塑性化してもフランジ危険断面を弾性に留めるためのフラ
ンジ板厚を逆算して得られるようにしておくとよいだろう． 
5.2.2 靭性型方杖を取り付けた架構の解析 
・第 3 章で靭性型方杖を取り付けた架構の静的解析を行った例を示した．第 2
章で示した靭性型方杖の力学モデルは，動的解析においても(動的な減衰の効果
を考慮しなければ)そのまま適用可能であると考える．そのため，靭性型方杖の
詳細設計(ストラット幅・長さ・本数)が架構の応答低減にどのように影響するか
をパラメトリックな地震応答解析で解明できれば，靭性型方杖ストラット部の
最適な詳細形状の提案ができるかもしれない．また，本論文で提案した靱性型
方杖の強震時におけるエネルギー吸収効果の定量化については，今後の課題と
したい．特に，我が国の耐震診断[5.2]で用いられる靱性指標 F 値による評価を
試みたい． 
5.2.3 靭性型方杖の低サイクル疲労性能評価 
・本学位論文では，靭性型方杖の破断寿命の検証をストラット上のひずみ実測
値によるひずみ履歴を用いて行った．しかし，実物件での適用時には方杖部材
にひずみゲージを貼付してひずみの実測値を得られるとは限らない．その場合
にも，ストラット部のひずみを何らかの方法で推定することができれば，第 4
章で示した低サイクル疲労性能検証手法を適用できる．具体的には，有限要素
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解析によって靭性型方杖の全体変形とストラットのひずみ集中部における相当
ひずみの関係を求めておけば[5.3]，靭性型方杖付き架構の地震応答から方杖部材
ストラット周辺のひずみ履歴が推定でき，第 4 章の手法が適用できる．また，
寿命確認用のストラットを別途設けるなど，破断寿命を目視で確認できるよう
な工夫を検討したい． 
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 [論文要旨] 
建築鉄骨骨組架構の耐震改修に用いられる方杖補強部材に関して，架構全体
の中で，方杖部材により多くの地震エネルギーを吸収させるために，靭性型方
杖を提案し，同方杖部材の繰り返し載荷実験を行った．また，その実験結果を
検討し，エネルギー吸収を行う制震ダンパーとして機能する靭性型方杖の力学
的挙動がこの学位論文の第 2章で記述されている解析モデルで表現されている．
この研究の目的は，靭性型方杖の力学的性能と，エネルギー吸収を行う制震ダ
ンパーとしての機能を研究することである． 
この論文は，5章から構成されており，以下に各章の要旨を記述する． 
 
1章 序 
 この章の最初の節では，この研究の背景が以下のように示されている． 
方杖補強材の取り付けは，既存鋼構造建築物に対して有効な耐震改修の一つ
の方法である．一方，方杖は骨組全体の剛性・耐力を効果的に強くするが，強
地震の間では，既存の梁と柱は塑性化すると推定される．この挙動は，方杖の
高い軸剛性に起因している．解決方法の一つとして，耐力の低い靭性的な方杖
で，かつエネルギー吸収ができる機能を有する制震ダンパーを提案している． 
 次の章では，エネルギー吸収を可能とする制震ダンパーとの鋼製方杖部材の
歴史が示されている．最後の章では，櫛形ダンパーが組込まれた靭性型方杖が
提案され，靭性型方杖を用いた予備試験が実施されたことが記述されている．
靭性型方杖はウェブに多数の細長い穴があり，幅広フランジの形をしている．
靭性型方杖は櫛形部分(以後，ストラットと呼ぶ)のせん断降伏することにより早
期に塑性化するよう意図されている．靭性型方杖の端部は，通常の穴と細長い
穴があり，高力ボルトでガッセットプレートに接続されている．通常の穴を用
いる 4 つのボルトは摩擦固定であり，他の長穴用の 2 つのボルトは，そのボル
トが滑るように緩やかに締めてある． 
 
2章 靭性型方杖の繰り返し載荷実験 
2章の最初の節において，靭性型方杖の繰り返し載荷実験が遂行され，その実
験結果が検討されたことが記述されている．この繰り返し載荷実験では，改良
された靭性型方杖を提案し，使用された．改良された方杖部材の補強板は，固
定されたボルトの近くのフランジに溶接された．何故ならば局部曲げ降伏が，1
章で取り扱った予備的な単調引張り試験でその一部に観察されたからである．
改良された靭性型方杖の力学的性能が繰り返し載荷実験により示された．実験
的での方杖軸力|-全体変形関係では，紡錘型の履歴ループを示し，靭性型方杖は
良い塑性エネルギー吸収能力を保持していることが確認された． 
 2 番目の節では，靭性型方杖の方杖軸力|-全体変形関係のモデル化について示
されている．そのモデル化について以下述べる．そのモデルは，二つの主な変
形部分から成り立っている．その変形部分の一つは，曲げせん断降伏するスト
ラット部分であり，もう一つは補強板の付いた局部曲げの起こるフランジ部分
である．前者は短柱としてまた，後者は回転バネとしてモデル化された． 
靭性型方杖は効果的に挙動することを確実にするために，ストラット部分の
降伏が，フランジ部分の曲げ降伏よりもより早期に生じるように計画されてい
る．それ故に，ストラットの曲げせん断降伏が靭性型方杖の耐力を決定する．
多数のストラットが同じ挙動を示すと仮定し，靭性型方杖の耐力が一つのスト
ラットの耐力により評価される．一つのストラット耐力は，長方形断面の短柱
としてモデル化されることにより求められ，その柱端部は拘束されている．こ
の短柱モデルから，靭性型方杖の降伏耐力 Nyと全塑性耐力 Npが導き出される． 
N-a の骨格曲線が，トリリニアモデルで表現された．トリリニアモデルの二つ
の中間交点に当たる荷重は，降伏耐力 Nyと全塑性耐力 Npである．トリリニア曲
線の初期剛性，第 2 剛性，第 3 剛性は，実験での N-aを参照せずに，ストラッ
トを表現する短柱モデルとフランジの局部曲げを表現する回転バネモデルから
評価される． 
以上により，骨格曲線のトリリニアモデルが，靭性型方杖の力学モデルを用
いることにより表現され，同部材のエネルギー吸収能力が骨格曲線のトリリニ
アモデルにより概ね評価できることが確かめられた． 
 
3章 靭性型方杖付き部分骨組架構実験 
 この章の始めの節においては，靭性型方杖付き T 形部分骨組架構と方杖のな
い T 形部分骨組架構の繰り返し載荷実験が，より現実的な状況下での方杖部材
の繰り返し挙動を研究するために実施されたことが記述された．その載荷は二
つの段階で実施された．最初の段階では，目標の移動幅は漸増載荷された．第 2
の段階では，靭性型方杖の低サイクル疲労試験が一定幅で行われた．第 2 段階
の載荷は，補強付き部分骨組架構のみに実施された．実験結果である二つの履
歴曲線を比較すると，補強付骨組架構においては，降伏後の剛性は増大したが，
初期剛性においてはほとんど変わらなかった．このことは，靭性型方杖が純粋
な制震ダンパーとして機能できることを意味している．これらのことより，靭
性型方杖が，部分骨組架構にエネルギー吸収能力を付加していることが確認で
きる． 
 補強付試験体の第 2 段階の載荷では，30 サイクルの間で，十分な亀裂が一つ
のストラットに発生し，次のサイクルでは二つのストラットが完全に破断した． 
 2番目の節では，骨組解析を用いた部分骨組架構の挙動に対する予測に関して
記述されている．この部分骨組架構試験体は，弱パネル骨組として計画されて
いるので，パネルゾーンのモデル化は解析にとって決定的なものとなる．パネ
ルモーメント－せん断変形関係に対して，バイリニアーモデルは，第 2 剛性を
弾性剛性の 5％として使用された．梁部材と柱部材は，弾性ビーム要素でモデル
化された．靭性型方杖は，前章(第 2章)で記述されたトリリニア型の N-a関係に
よる一つのバネモデルとしてモデル化された．方杖無しの部骨組架構に対して，
実験での履歴曲線は骨組解析により上手くシミュレートされた．方杖付きの部
骨組架構の繰り返し挙動も上手く再現されるが，骨組解析でシミュレートされ
た耐力は実験で得られた耐力よりも少し大きくなった．これらの骨組解析から
靭性型方杖の力学的モデルが妥当であり，靭性型方杖は，骨組全体の中で地震
エネルギーを吸収している制震ダンパーとして機能していることが確認された． 
 
4章 靭性型方杖の低サイクル疲労試験寿命の予測 
この章では，靭性型方杖の低サイクル疲労寿命予測が以下のように記述され
ている．靭性型方杖は，400N/mm2 級鋼が用いられている．400N/mm2 級鋼と同
じ鋼種の低サイクル疲労回帰曲線が，小野等によって実施された実験的研究で
求められている．この疲労曲線は，低サイクル疲労寿命数 Nfと繰り返し振幅載
荷での全歪み振幅値a により示されている．小野等によって実施された実験的
研究では，平滑試験片と切り欠き試験片の二種類の丸棒試験片が用いられた． 
 靭性型組込み単体実験用試験体と部分骨組架構用試験体の方杖部材に，歪み
ゲージが方杖部材の辺り部と中心部に貼付されている．一軸の歪みゲージは辺
り部に沿って，三軸の歪みゲージはストラットの中心部に沿って配置されてい
る．これらのゲージを用いて軸方向歪みaとせん断歪みaが計測される．靭性型
方杖の低サイクル疲労寿命が，計測された歪み履歴と低サイクル疲労曲線を用
いることにより推定された．言い換えれば，累積損傷度 D は，線形累積損傷則
に従う歪み履歴を用いることにより計算することができる． 
平滑丸棒試験片と切り欠き丸棒試験片基づく累積損傷度 D は 1 よりも小さか
った．これは，今まで，せん断歪みの影響を考慮していないことによるものだ
と推測した．そこで，せん断歪みの影響を考慮した相当歪み eqaが，累積損傷度
Dを計算するために適用された．ここで，相当歪み eqaは Von Mises の降伏条件
により計算される． 
 相当歪み eqaで計算された損傷度 D と切り欠き丸棒の疲労曲線が，より良い
評価値をもたらす．このことは，相当歪み eqaと切り欠き丸棒の疲労曲線の組み
合わせが，靭性型方杖の低サイクル疲労寿命に良い評価を与えることを示して
いる． 
 以上のように，実験的な靭性型方杖の低サイクル疲労寿命は鋼素材の疲労曲
線を用いることにより推定できることが，確認された． 
 
5章 まとめ 
この研究の結果として，2つの節が 5章の中にある． 
第 1 節は，第 1 章から第 4 章までに得られた研究成果をまとめてある．第 2 節
は，今後の研究課題として解決されるべき問題がまとめられている． 
 
 
 
  
Synopsis 
In regard to the knee brace members used as a seismic retrofitting measure for 
existing steel buildings, in order to make the knee brace member absorb more seismic 
energy in the overall frame, a ductile knee brace member was proposed, and a cyclic 
loading test of the one was carried out in this study. And this test results were 
discussed, the mechanical behavior of the ductile knee brace functioning as an energy 
absorbing seismic damper was shown by an analytical model described in chapter 2 of 
this thesis. The object of this study is to investigate the mechanical performance of the 
ductile knee brace and function as an energy absorbing seismic damper.       
This thesis consists of five chapters. Each chapter is summarized as follows. 
 
Chapter 1.  Introduction 
   In the first section of this chapter, the background of this study is described as 
follows: the attachment of supplemental knee brace is an efficient seismic retrofitting 
measure for existing steel buildings. While knee brace effectively stiffen and strength 
the overall framework, the existing beams or columns are still presumed to plastify 
during strong earthquakes. This behavior is attributed to the high axial stiffness of the 
knee braces. The solution would be to use an alternative, “ductile” knee brace with a 
lower strength, i.e., one functioning as an energy absorbing seismic damper. 
   In the second section, the histories of the steel knee brace functioning as an energy 
absorbing seismic damper were reviewed. 
   In the last section, it is described that a ductile knee brace with a built-in 
comb-shaped damper was proposed and a pilot test carried out by using proposed one. 
This ductile knee brace member has a wide-flange shape with many slot holes in its web 
plat. The knee brace is intended to plastify earlier owing to the shear-yielding of the 
comb-shaped portion (hereafter referred to as the shear-yielding “struts”). The end of 
the knee brace is connected to gusset plates via high-strength bolts with standard and 
slotted holes. Four of the bolts with standard holes are for slip-critical connections and 
the other two bolts with slotted holes are snug-tightened so that they can slide. 
 
Chapter 2.  Mechanical behavior of the ductile knee brace   
In the first section of this chapter, it is described that cyclic loading component tests 
of the ductile knee brace specimens were conducted to investigate cyclic behavior of the 
knee brace, and the test results were discussed.  In the component tests, the improved 
ductile knee brace was proposed and used. And reinforcing plates of the improved knee 
brace were welded at the flange plate near the fixed bolts, because flexural yielding was 
observed in that portion in monotonic tensile pilot tests (shown in Chapter 1). And the 
mechanical performance of the new reinforced knee brace was shown by the cyclic 
loading tests. The experimental axial load-deformation relationship curves exhibit 
spindle-shaped hysteretic loops, it was confirmed that the ductile knee brace has a good 
plastic energy absorbing capacity. 
In the second section, modeling of the experimental axial force-deformation 
relationship of the ductile knee brace is described. The modeling manners are described 
as follows. The model consists of two main deformable portions: one is a flexure shear 
yielding strut, the other portion is a locally-bent flange with reinforcing plate. The 
former is modeled by a short column and the later by a rotational spring.  
To ensure that the ductile knee brace performs effectively, it should be designed 
such that the yielding of the struts occurs earlier than that of the flange portion. 
Therefore, the flexure shear yielding of the struts will determine the strength of the 
ductile knee brace. The strength of the ductile knee brace member can then be estimated 
from the strength of a single strut, assuming that multiple struts behave in the same 
manner. The strength of a single strut can be determined by modeling it as a short 
column with a rectangular section, whose end-rotation is restrained. From this short 
column model, the yield strength Ny and the full plastic strength Np of the ductile knee 
brace can be derived. And a skeleton curve of the experimental axial load 
N-deformationδa relationship is expressed by tri-linear model curve. Two intermediate 
nodes in the tri-linear model correspond to the yield strength Ny and the full plastic 
strength Np. The initial, second, and third stiffness of the tri-linear curve can also be 
estimated from those of the struts and the rotational springs without referring to the 
experimental axial load N-deformationδa relationship.                   
As stated above, it was confirmed that tri-linear model of the skeleton curve can be 
expressed by using mechanical model for the ductile knee brace, and energy absorbing 
capacity of the ductile knee brace is roughly estimated by the tri-linear model of the 
skeleton curve. 
Chapter 3.  Mechanical behavior of the subassemblage with the ductile knee brace 
   In the first section of this chapter, it is described that the cyclic loading tests of 
T-shaped subassemblages with and without the ductile knee brace were also conducted 
to investigate the cyclic behavior of the knee brace under more realistic situations. The 
loading was conducted in two stages. In the first stage, the target drift amplitudes were 
gradually increased. In the second stage, a low cycle fatigue test of the ductile knee 
brace was conducted with a constant drift amplitude. The second stage was conducted 
only the reinforced subassemblage specimen. Comparing the two hysteretic curves, the 
post-yielding stiffness in a result of the reinforcement increases, although there is no 
significant difference in the initial stiffness. This means that the ductile knee brace can 
almost function as pure seismic damper. In the second stage of loading for the 
reinforced specimen, significant crack was observed at one strut during the 30th cycle, 
and two struts completely fractured in the next cycle.   
   In the second section, it was described that the subassemblage behavior is predicted 
by using frame analyses. Since the subassemblage specimens were designed as 
weak-panel frame, the modeling of the panel zone is critical to analysis. For the panel 
moment-shear deformation relationship, a bi-linear model was used with a post-yield 
stiffness of 5％of the elastic stiffness. The beam and column members were modeled as 
elastic beam elements. The ductile knee brace was modeled as a single spring element 
with the tri-linear axial force-deformation relationship described previously. For the 
unreinforced subassemblage, the experimental hysteretic curve is simulated well by the 
frame analysis. Although the cyclic behavior of the reinforced subassemblage was also 
reproduced well, the simulated strength from the frame analysis was a little larger than 
that obtained from the experimental. In the results of these frame analyses, it was 
confirmed that the mechanical model of the ductile knee brace is appropriate for the 
analytical model, the ductile knee brace is functioning as an energy absorbing seismic 
damper in the overall frame. 
 
Chapter 4. Low cycle fatigue life of the ductile knee brace 
   In this chapter, the low cycle fatigue life of the ductile knee brace is described as 
follows. The low cycle fatigue life of the ductile knee brace can be predicted by using 
the results of the low cycle fatigue test of the steel. 400 N/mm2-class tensile strength 
steel was used for the ductile knee brace member. The low cycle fatigue regression 
curve of the same type of 400 N/mm2-class tensile strength steel was obtained by an 
experimental study conducted by Ono et al. This fatigue regression curve is described 
by the cycle number of the fatigue life Nf and the total strain amplitudea under aitenate 
loading (％). In the experimental study conducted by Ono et al., smooth test specimens 
as well as notched solid round bars were used. 
   In the component and reinforced subassemblage specimens, strain gauges were used 
near the edge and center of the strut in the knee brace. Uniaxial strain gauges were 
placed along the edge and triaxial strain gauges were placed along the center line, 
normal strainεa and shear strainγa were measured by using these gauges. The low cycle 
fatigue life of the ductile knee brace can be predicted by using the measured strain 
history and the low cycle fatigue curve. In other words, the damage criteria D can be 
calculated by using the strain history according to Palmgren-Miner linear damage 
hypothesis.  
The damage criteria D based on the fatigue curve of the smooth round bar and the 
notched round bar are much smaller than 1. This may be because the effect of shear 
strain has not been considered so far. Therefore, the equivalent normal strain eqεa , which 
considers the effect of shear strain was applied for the calculation of D. Here, the 
equivalent normal strain eqεa are calculated by the Von Mises criterion.  
The calculated D with eqεa and the fatigue curve of a notched round bar provide 
much better estimates. This means that the combination of eqεa and the fatigue curve of a 
notched bar can provide a good estimate of the low cycle fatigue life of the ductile knee 
brace.  
   As stated above, it was confirmed that the experimental low cycle fatigue lives of 
the ductile knee brace can be predicted using the fatigue curve of the steel.  
 
Chapter 5.  Conclusion 
   As the conclusion of this study, there are two sections in Chapter 5. 
Section 1 summarizes the study results obtained from Chapter 1 to Chapter 4. 
Section 2 summarizes problems to be solved in future studies. 
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